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RESUMO
Este trabalho apresenta um estudo do comportamento mecaˆnico de grupos de estacas e
Radier Estaqueados com estacas Alluvial Anker na argila porosa do Distrito Federal. Como
passo inicial, estudou-se o comportamento mecaˆnico da argila porosa do Distrito Federal por
meio de ensaios triaxiais. Das situac¸o˜es expostas, testou-se treˆs modelos constitutivos que levam
em conta a estrutura do solo (Elastopla´sticos e hipopla´stico) e concluiu-se qual e´ o modelo
que melhor descreve o comportamento da argila. Por outro lado, avaliou-se o comportamento
mecaˆnico de grupos de estacas e Radier Estaqueados por meio de provas de carga esta´ticas no
campo experimental da empresa Solotrat. Com os dados obtidos, realizaram-se simulac¸o˜es em
elementos finitos (FEM) no programa Abaqus implementado o modelo escolhido para descrever o
comportamento de argila do Distrito Federal. Como resultados, obtiveram-se a resisteˆncia u´ltima
de grupos de estacas com e sem suporte da placa; os mecanismos de tenso˜es e deslocamentos
gerados no Radier Estaqueados; e a cointribuic¸a˜o de carga gerada pelo Radier. Ademais, foram
realizadas simulac¸o˜es considerando a variabilidade intr´ınseca do solo e como resultado obteve-se
as percentagens de contribuic¸a˜o do Radier no grupo de estacas, o qual pode varia entre 2% e
25% do total da carga u´ltima, dependendo da variabilidade do solo.
ABSTRACT
This work presents a description of the mechanical behavior of pile groups and piled rafts with
Alluvial Anker piles types installed in porous clays of the Federal District of Brazil. The initial
stage of the study involve a series of triaxial tests carried out on porous clays to obtain help define
its mechanical behavior. Three constitutive models that consider the soil structure (elastoplastics
and hypoplastic) were evaluated to predict which one better described the observed clay behavior.
Moreover, the mechanical behavior of the pile groups and piled raft were validated by means of
static load tests performed in the experimental field of the Solotrat company. Using the obtained
data, 3D finite element simulations (FEM) were performed using the software Abaqus. The
chosen model was implemented to describe the behavior of the clay of the Federal District. The
following data was obtained as a result: the ultimate load of pile groups with and without the
addition of the raft, the generated stress and settlement mechanisms, and the contribution of the
raft in the piled raft. Finally, simulations were performed considering the inherent variability
of the soil. The result was obtained as the percentage contribution of the raft in the piled raft,
which may fluctuate between 2% and 25% of the total ultimate load depending on these soil is
variability.
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Pc Pressa˜o interna do diafragma para voltar a` posic¸a˜o Pa
Pe Probabilidade
Pest Probabilidade
PGE Capacidade de carga do grupo de estacas
Pmax Carga ma´xima do ensaio
Pmed Carga me´dia de trabalho do grupo
Pmedelas Carga da estaca individual para o mesmo deslocamento, no trecho ela´stico
Ptrab Carga de trabalho
PP3 Estac¸a˜o do metroˆ do DF
PPGGeot Programa de Po´s Graduac¸a˜o em Geotecnia da UnB
PRE Capacidade de carga no radier estaqueado
Psu Resisteˆncia u´ltima do atrito
Psu Resisteˆncia u´ltima do atrito
Pti Cargas suportada pelo Radie Estaquado no esquema de Poulos de 1980
Pult Carga de ruptura ou u´ltima
p Tensa˜o efetiva me´dia
pc Tensa˜o de pre´-adensamento
pConf Pressa˜o confinante no ensaio triaxial
pMax Tensa˜o efetiva me´dia ma´xima
pMin Tensa˜o efetiva me´dia mı´nima no ensaio traxial
pv Tensa˜o efetiva vertical
p1e Tensa˜o maior a que o solo foi submetido no SLCC
p1 Tensa˜o atual no SLCC
p∗e Tensa˜o efetiva me´dia Hvorslev no modelo HP
p˙c Lei de endurecimento do modelo CCM
p′y,i Tensa˜o de plastificac¸a˜o
q Tensa˜o desviadora
qMax Tensa˜o desviadora ma´xima
Q Func¸a˜o de potencial pla´stico
QP Capacidade de carga da estaca isolada
QPG Capacidade de carga do grupo de estacas
Q(ω) Func¸a˜o da influencia da estrutura
r Relac¸a˜o do mo´dulo volume´trico e o mo´dulo de cisalhamento na˜o drenados
R Raza˜o de recalque aparente
Rest Carga projeto estrutural
R− E Radier estaqueado
Reν Resisteˆncia atual a uma velocidade diferente a` de refereˆncia
Reνα Resisteˆncia de refereˆncia a` velocidade do ensaio
RG Fator de grupo em grupo de estacas
Rm Constante para o ca´lculo do mo´dulo M no ensaio DMT
RM Normalizac¸a˜o de R sobres as a´reas do radier
Rres Carga resistente
RS Taxa de recalque do grupo
s Estrutura
sf Fator limite para a estrutura no HPS
s∗ Velocidade de deformac¸a˜o vertical no ensaio
sr Recalque de ruptura
S Grau de saturac¸a˜o
SAAM Silte arenoso, consisteˆncia me´dia, adereˆncia ligeiramente de cor marrom
SADB Silte arenoso de consisteˆncia dura e cor branca
SARA Silte arenoso de consisteˆncia rija e cor amarela
SBS Superf´ıcie estado limite
SCC Cam Clay modificado com estrutura
Sest Varia´vel aleato´ria da solicitac¸a˜o
SIA Setor de indu´stria e abastecimento
Si Fator de estrutura no HPS
SLCC Subloading Cam Clay
SMAS Setor de Mu´ltiplas Atividades Sul
SOM Swept-out-memory
SPT Ensaio de penetrac¸a˜o padra˜o
SPT-T Ensaio de penetrac¸a˜o padra˜o com torque
t Tempo
tanϕa Aˆngulo de atrito entre o solo e estaca
Tij Modelo proposto por Nakai et al. (2011)
TP Torque pico
TR Torque residual
T Tensor de taxa de caˆmbio das tenc¸o˜es no tempo
◦
T Tensor objetivo de Zaremba-Jaumann
Tˆ Divisa˜o do tensor de tenso˜es de Cauchy sobre seu trac¸o
T∗ Parte desviadora do tensor de tenso˜es
UMAT Sub-rotina do programa Abaqus para o comportamento do material
UnB Universidade de Bras´ılia
v Volume espec´ıfico
V ar Variaˆncia
V ar(g) Variaˆncia da func¸a˜o de desempenho
V e Volume ela´stico
V p Volume pla´stico
w Umidade
wL Limite de liquidez
wP Limite de plasticidade
W Peso da estaca
Wtra Energia de deformac¸a˜o ou trabalho por unidade de volume
xi Varia´vel
xsimulao Varia´veis em uma simulac¸a˜o
xprueva Varia´veis em um ensaio
Y Escalar que conte´m a func¸a˜o de tensa˜o cr´ıtica
Y0 Ponto de plastificac¸a˜o
Zbi Profundidade onde geram tenso˜es normais pela ponta da estaca
Zi Profundidade onde gera tensa˜o de cisalhamento por atrito da estaca
Zm Profundidade para as equac¸o˜es no ensaio DMT
α Fator da lei de compressa˜o em HP
β Fator de deslocamento da curva proposto por Aoki
βE I´ndice de confiabilidade
γ Peso espec´ıfico
γd Peso espec´ıfico seco
γs Peso espec´ıfico so´lido
δ Recalque
δE Recalque de uma estaca isolada
δG Recalque do grupo de estacas
δmax Recalque ma´ximo
δtra Recalque de trabalho
δult Recalque na carga u´ltima
δ∗ Distaˆncia entre superf´ıcies no espac¸o de tenso˜es no SLCC
∆A Constante de calibrac¸a˜o do ensaio DMT
∆B Constante de calibrac¸a˜o do ensaio DMT
∆e I´ndice vazios pela estrutura
∆u Excesso de poropressa˜o
∆V Delta de Volume
 Deformac¸a˜o unita´ria
˙ velocidade de deformac¸a˜o vertical atual
˙α Velocidade de refereˆncia
d Deformac¸a˜o de cisalhamento
˙∗d Taxa de deformac¸a˜o de dano
Max Deformac¸a˜o unita´ria ma´xima no ensaio triaxial

p(sy)
v Deformac¸a˜o volume´trica de subplastifacac¸a˜o
ε Tensor de deformac¸o˜es de segunda ordem
εa Deformac¸a˜o axial
εe Tensor de deformac¸a˜o ela´stica
εp Tensor de deformac¸a˜o pla´stica
εv Deformac¸a˜o volume´trica
εpv Tensor de deformac¸a˜o pla´stica volume´trica
ζRE Coeficiente de relac¸a˜o entre a capacidade de carga do radier estaqueado
e o grupo de estacas
η Relac¸a˜o de invariantes de tensa˜o q e p
η∗ Fator de eficieˆncia do grupo de estacas
θ Aˆngulo de Lode
ϑ Constante da lei de compressa˜o do modelo
κ Inclinac¸a˜o do adensamento na parte de recompressa˜o
κISO Inclinac¸a˜o do adensamento na parte de recompressa˜o em um ensaio isotropico
κ∗ Inclinac¸a˜o do adensamento de recompressa˜o no plano duplo logar´ıtmico natural
λ Inclinac¸a˜o do adensamento normal
λISO Inclinac¸a˜o do adensamento normal de um ensaio isotropico
λ∗ Inclinac¸a˜o do adensamento normal em um plano duplo logar´ıtmico natural
µ Coeficiente de Poisson
µe Me´dia dos dados
µR Me´dia da carga resistente
µS Me´dia da carga do projeto estrutural
µxi Valor esperado da varia´vel
ν Coeficiente de Poisson
ξ Parte desviadora do tensor de tenso˜es
ρ Varia´vel que representa o pre´-adensamento do solo no SLCC
σ Tensor de tenso˜es de segunda ordem
σbi Tenso˜es normais geradas pela ponta da estaca
σe Desvio padra˜o
σ′h Tensa˜o lateral efetiva no local
σi,j Tensor de tenso˜es em notac¸a˜o inicial
σn Tensa˜o normal entre o solo e estaca
σp Desvio padra˜o
σ′pa Tensa˜o de Pre´-consolidac¸a˜o no campo
σR Desvio padra˜o da carga resistente
σS Desvio padra˜o da carga do projeto estrutural
σ′v Tensa˜o vertical efetiva no local
σvb Tensa˜o vertical na ponta da estaca
σ′w Tensa˜o pela poropressa˜o
τa Resisteˆncia a cisalhamento do contato solo estaca
τi Tensa˜o de cisalhamento por atrito da estaca
Φ Func¸a˜o de distribuic¸a˜o de probabilidade de Gauss
φ Aˆngulo de atrito
φ˙ Escalar da proporcionalidade pla´stica
φa Aˆngulo de atrito solo estaca
φc Aˆngulo de invariantes de tensa˜o q e p que chegam ao estado cr´ıtico
φu Aˆngulo de atrito na˜o drenado
ω Varia´vel para assemelha a uma densidade adicional a` densidade no SLCC
ωs Paraˆmetro da lei de fluxo em SCC
ω∗ Escalar em func¸a˜o do aˆngulo do estado cr´ıtico




1.1 CONTEXTUALIZAC¸A˜O DO TEMA
Nas u´ltimas treˆs de´cadas houve uma evoluc¸a˜o muito importante das modelagens
nume´ricas do ponto de vista de uso de ferramentas computacionais para previsa˜o do
comportamento de estruturas geote´cnicas. No entanto, a maioria das ana´lises derivadas
deste tipo de simulac¸o˜es devem ser estudadas sob uma perspectiva qualitativa. Existem
fatores que afetam diretamente os resultados das simulac¸o˜es, resultando numa alta dispersa˜o
entre os resultados nume´ricos e os dados reais in situ.
Por isto, um dos objetivos principais que a geotecnia quer alcanc¸ar e´ o de prever ou
validar dados obtidos em problemas geote´cnicos reais ou ensaios de verdadeira grandeza.
Por este motivo as modelagens nume´ricas e seus resultados teˆm tido sucesso entre os
pesquisadores que trabalham nesta a´rea.
De acordo com o mencionado, vale mencionar ou acrescentar que o sucesso das simula-
c¸o˜es nume´ricas dependem de muitos aspectos. Dentre os mais importantes esta˜o a escolha
do modelo constitutivo que melhor represente o comportamento do solo no problema
geote´cnico, e a obtenc¸a˜o dos paraˆmetros do modelo constitutivo de forma adequada e
levando em considerac¸a˜o a variabilidade intr´ınseca e episteˆmica dos paraˆmetros do solo.
Nesta pesquisa sera˜o usados os modelos constitutivos elastopla´stico e hipopla´stico para
argilas com estrutura, tendo em conta a variabilidade dos paraˆmetros nos modelos. Com
isto sa˜o feitas simulac¸o˜es para obter o comportamento de grupos de estacas assentadas no
solo t´ıpico da cidade de Bras´ılia, no Distrito Federal (DF) do Brasil.
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1.2 APRESENTAC¸A˜O DO PROBLEMA E JUSTI-
FICATIVA
Bras´ılia esta´ localizada na regia˜o central do Brasil, em uma altitude de 1172 acima do
n´ıvel me´dio do mar, em um depo´sito de solo tropical argiloso residual, e/ou sedimentar,
segundo Camapum de Carvalho et al. (1993) altamente intemperizado (laterita). Este
solo tem uma forte presenc¸a de alumı´nio e ferro por processos de lixiviac¸a˜o nas camadas
superiores, levando, como resultado, a um solo com gra˜os do tamanho de areia, alta
porosidade, elevado ı´ndice de vazios alto (da ordem ate´ 2, 0), permeabilidade tambe´m
bastante alta (10−3 a 10−4 cm/s) e uma estrutura cimentada altamente insta´vel, que
ao alterar o estado de tenso˜es ou de umidade apresenta uma forte variac¸a˜o de volume
(colapso). Apesar do exposto, a maioria das estruturas geote´cnicas constru´ıdas em Bras´ılia
esta˜o assentes neste horizonte de solo, que pode se estender ate´ 30 m de profundidade,
onde o n´ıvel d’a´gua pode-se encontra a 5 m de profundidade (Camapum de Carvalho et al.,
1993).
Do mencionado, percibe-se a necessidade de entender o comportamento de fundac¸o˜es
profundas no solo de Bras´ılia, em espec´ıfico para micro-estacas do tipo Anker Alluvial.
Este tipo de soluc¸a˜o comec¸ou recentemente a ser muito utilizada na cidade de Bras´ılia, por
sua velocidade e economia (Barbosa, 2009), no entanto o assunto tem sido pouco estudada
ate´ o presente momento.
Para avaliar este problema realizam-se nesta tese modelagens em elementos finitos com
modelos constitutivos que levam em conta a estrutura do solo.
1.3 OBJETIVO DA PESQUISA
1.3.1 OBJETIVO GERAL
Nesta pesquisa analisa-se o comportamento de grupos de estacas Alluvial Anker no
solo do Distrito Federal. Para alcanc¸ar tal objetivo foram realizados ensaios laboratoriais,
ensaios de campo, inclusive provas de carga em grupos de estacas em verdadeira grandeza
e uma modelagem nume´rica para o entendimento inicial do comportamento destes tipos
de fundac¸o˜es na cidade de Bras´ılia.
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1.3.2 OBJETIVOS ESPECI´FICOS
Nesta pesquisa, busca-se alcanc¸ar os seguintes objetivos espec´ıficos quanto ao compor-
tamento da estaca Alluvial Anker :
• Prever o comportamento mecaˆnico aproximado da argila porosa estruturada do
Distrito Federal, por meio de ensaios de caracterizac¸a˜o, ensaios triaxiais e ensaios de
campo;
• Testar modelos constitutivos que levam em conta a influeˆncia da estrutura do solo.
Com isto compara-se e avalia-se o desempenho destes modelos para descrever o
comportamento mecaˆnico da argila “porosa” do Distrito Federal;
• Contribuir para o entendimento dos fatores da interac¸a˜o placa-estaca no comporta-
mento de grupos de estacas e radier estaqueados do Distrito Federal;
• Realizar uma ana´lise parame´trica por meio de modelagens nume´ricas para se avaliar a
influeˆncia da variabilidade dos paraˆmetros do solo nas provas de carga e sua influeˆncia
na carga u´ltima;
• Entender os mecanismos de tenso˜es e deslocamentos gerados nos grupos de estacas
Alluvial Anker na parte experimental e nume´rica, quando e´ feita uma prova de carga.
1.4 METODOLOGIA
Visando desenvolver os objetivos gerais e espec´ıficos descritos na Sec¸a˜o 1.3, a pesquisa
considera o desenvolvimento de treˆs etapas de trabalho: revisa˜o bibliogra´fica, estudo do
comportamento mecaˆnico no solo do DF e modelagens nume´ricas. Na Figura 1.1 sa˜o
apresentadas graficamente as etapas dois e treˆs. A etapa da revisa˜o bibliogra´fica na˜o e´
levada em conta no gra´fico porque foi desenvolvida ao longo de toda a pesquisa.
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Metodologia para o entendimento do comportamento de grupo
de estacas “Alluvia Anker” no solo do DF
Entendimento do comportamento 




Análise Quantitativa e Qualitativa 
do comportamento da estaca 
Alluvial Anker
Provas de carga 
nas estacas
Caraterização 


























Avaliar a importancia 
da variabilidade dos 
parâmetros geotecnicos
Entedimento de levar em 
conta o suporte do radier 
no grupo de estacas
CCS = Cam Clay com estrutura
HPS = Hipoplasticidade com estrutura 
SLCC = Subloading Cam Clay com estrutura 
Figura 1.1: Metodologia geral para desenvolvimento da pesquisa
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1.5 ORGANIZAC¸A˜O DA TESE
A tese esta´ dividida em nove cap´ıtulos e seis anexos. Uma descric¸a˜o dos assuntos
abordados nos cap´ıtulos e´ tratada a seguir.
O primeiro cap´ıtulo e´ constitu´ıdo pela presente introduc¸a˜o com a contextualizac¸a˜o do
tema de estudo, a apresentac¸a˜o do problema, a justificativa para o uso da fundac¸a˜o com
estaca Alluvial Anker, o objetivo geral e espec´ıficos desta tese, e a metodologia. Tambe´m
e´ apresentado neste cap´ıtulo o escopo da tese.
No segundo cap´ıtulo sa˜o tratados os conceitos ba´sicos do comportamento do solo
estruturado do Distrito Federal, e a estaca Alluvial Anker. Posteriormente apresenta-se
uma revisa˜o dos modelos constitutivos ba´sicos que sa˜o utilizados na pesquisa, e o estado
da arte do comportamento do grupos de estacas e radier estaqueados, ale´m da modelagem
de estacas em elementos finitos e modelagem estoca´stica de estruturas geote´cnicas.
No cap´ıtulo treˆs, mostra-se a caracterizac¸a˜o do solo estudado que foi feita por meio de
ensaios laboratoriais de caracterizac¸a˜o, ensaios triaxiais e ensaios de campo (SPT e DMT).
Desta forma, foi poss´ıvel obter a classificac¸a˜o do solo, seu comportamento mecaˆnico e o
perfil geote´cnico do local.
No cap´ıtulo quatro, apresentam-se um estudo do comportamento mecaˆnico das estacas
Alluvial Anker, o qual foi realizado por meio de provas de carga de estacas trabalhando em
grupo. Neste cap´ıtulo e´ mostrada tambe´m a localizac¸a˜o do campo experimental Solotrat
concebido para realizar as provas de carga, os tempos de construc¸a˜o das estacas do campo,
com os resultados das provas de carga e a determinac¸a˜o da carga u´ltima suportada pelos
grupos de estacas e radier estaqueados.
No cap´ıtulo cinco sa˜o mostrados os modelos constitutivos com estrutura estudados
nesta pesquisa. Primeiramente sa˜o apresentadas as trocas realizadas dos modelos ba´sicos
que na˜o incluem estrutura, seguido da implementac¸a˜o resumida dos modelos com estrutura
derivados dos modelos ba´sicos e testes realizados para assegurar que as implementac¸o˜es
fossem realizadas corretamente.
No cap´ıtulo seis foram realizadas as simulac¸o˜es e comparac¸o˜es dos ensaios triaxiais
apresentados no cap´ıtulo treˆs, usando os modelos constitutivos implementados anterior-
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mente. Desta forma, foi poss´ıvel concluir qual modelo adapta-se melhor a`s caracter´ısticas
gerais do solo do DF.
O cap´ıtulo sete apresenta as modelagens em elementos finitos realizadas para cada
um dos grupos de estacas feitos no campo experimental. Neste cap´ıtulo e´ apresentada
a metodologia com que foram implementados os modelos de elementos finitos. Como
resultados, mostram-se os paraˆmetros calibrados para representar as provas de carga
realizadas no campo experimental e os mecanismos de tenso˜es e deslocamentos gerados
nos grupos de estacas. Sa˜o ainda apresentadas as porcentagens de carga das estacas em
grupo e as porcentagens de contribuic¸a˜o do radier e das estacas.
No cap´ıtulo oito, apresentam-se as modelagens em elementos finitos (estoca´sticas) tendo
em conta a variabilidade intr´ınseca do solo. Deste, obte´m-se a influeˆncia dos paraˆmetros
do modelo elastopla´stico nas provas de carga. A influeˆncia mı´nima e ma´xima do radier no
grupo de estacas, levando-se em conta a variabilidade dos paraˆmetros do solo, e´ conhecida
Por u´ltimo, no cap´ıtulo nove sa˜o apresentadas as concluso˜es obtidas do presente trabalho





Este cap´ıtulo mostra a revisa˜o bibliogra´fica dos principais to´picos utilizados para o
desenvolvimento desta pesquisa.
2.1 SOLO DO DISTRITO FEDERAL
As caracter´ısticas do solo do Distrito Federal sa˜o devidas ao seu relevo, clima e geologia.
O relevo do DF e em especial do plano piloto e´ plano e levemente ondulado, considerando
uma chapada devido a` elevac¸a˜o maior do que 600 m e um relevo causado pela erosa˜o
(Blanco, 1995).
O clima de Bras´ılia e´ definido entre tropical de savana e temperado chuvoso de inverno
seco (Codeplan, 1984; Anjos, 2006). Pode-se dizer que possui apenas duas estac¸o˜es no ano.
Uma estac¸a˜o fria e seca (meses de maio a setembro), com uma taxa de evaporac¸a˜o elevada,
taxa de precipitac¸a˜o baixa, umidade relativa do ar chegando a de 10%, baixa temperatura
e nebulosidade. A outra estac¸a˜o e´ quente e chuvosa (outubro a abril). A Figura 2.1 mostra
a precipitac¸a˜o nos meses de 2012 (INMET, u´ltimo acesso em 09/01/2013).
Figura 2.1: Distribuic¸a˜o da precipitac¸a˜o no Distrito Federal no ano 2012. (INMET, u´ltimo acesso em
09/01/2013)
7
CAPI´TULO 2. REVISA˜O BIBLIOGRA´FICA TESE
Quanto a geologia de Bras´ılia, esta e´ principalmente composta por rochas do grupo
Paranoa´. As rochas deste grupo teˆm um metamorfismo baixo, com alternaˆncia de quart-
zitos com granulometria fina a me´dia (unidade Q3), metassiltito argiloso (unidade S),
metarritmito arenoso (unidade R3), metarritmito argiloso (unidade R4) e ardo´sia (unidade
A), conforme nomenclatura adotada por Freitas-Silva & Campos (1998) (Figura 2.2).
 92
3.1 ASPECTOS DA GEOMORFOLOGIA DO DISTRITO FEDERAL 
A geomorfologia do Planalto Central possui características próprias, devido às características 
climáticas, geológicas e antrópicas. Em grande parte do Distrito Federal são encontradas 
chapadas, onde predomina um relevo residual e de aplainamento, com topografia plana e 
levemente ondulada (Blanco, 1995). Segundo Cardoso (2002) o trabalho de Freitas-Silva & 
Campos (1998) redefine a geologia do Distrito Federal, como sendo composta por rochas 
atribuídas aos grupos Paranoá, Canastra, Araxá e Bambuí, contribuindo com 
aproximadamente 65, 15, 5 e 15% de sua área total, respectivamente. As rochas da região são 
compostas por ardósias, metarritmitos, metassiltitos e quartzito em geral muito 
intemperizados na sua parte superior. A Figura 3.2 apresenta o mapa pedológico do DF com a 
definição da classe dos solos superficiais. 
 
Figura 3.2 Distribuição das unidades pedológicas no Distrito Federal. 
 
Na área do plano piloto em Brasília, local dos ensaios, predominam as rochas do grupo 
Paranoá que possuem um grau de metamorfismo menor. Apresentam uma alternância de 
estratos de quartzitos com granulometria fina a média (unidade Q3), metassiltito argiloso 
(unidade S), metarritmito arenoso (unidade R3), metarritmito argiloso (unidade R4) e ardósia 
(unidade A), conforme nomenclatura adotada por Freitas-Silva & Campos (1998). 
Figura 2.2: Distribuic¸a˜o das unidades pedolo´gicas no Distrito Federal. Anjos (2006)
Os solos encontrados no subsolo da cidade de Bras´ılia sa˜o residuais e sedimentares,
compostos p r agregados (gra˜os de quartz ) de uma m triz fo temente argilosa, interligados
por pontes d argila. Estes solos apresentam forte co teu´do d ferro e alumı´nio dev do
aos processos de lixiviac¸a˜o. O ı´ndice de v zios (e) e´ alto, da or m de 1,0 a 2,0 (Cardos ,
2002). Os processos anteriores geram um aglomerado argiloso do tamanho de uma areia,
de alta permeabilidade (10−3 a 10−4 cm/s). O conglomerado e´ constitu´ıdo de argila, silte e
areia fina, com a presenc¸a de macro e micro poros. Este material tem sido chamado pelos
geote´cnicos da regia˜o de “argila porosa” (Camapum de Carvalho et al., 1993). Esta argila
apresenta uma baixa resisteˆncia (SPT variando de 1 a 6 golpes), e sua estrutura insta´vel,
quando submetida a` mudanc¸as de umidade ou de estado de tensa˜o, pode sofrer colapso
(abrupta mudanc¸a de volume)(Camapum de Carvalho et al., 1993; Anjos, 2006). Apesar do
exposto anteriormete, teˆm-se que a maioria das estruturas subterraˆneas rasas constru´ıdas
em Bras´ılia esta˜o neste horizonte de solo, que pode ter ate´ 30 m de espessura e n´ıvel d’a´gua
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posicionado ate´ 5 m de profundidade do n´ıvel no terreno, o que destaca a importaˆncia de
uma melhor compreensa˜o do comportamento deste tipo de solo (Camapum de Carvalho
et al., 1993).
Teˆm sido desenvolvidos estudos detalhados do perfil do solo nesta a´rea. Dentre eles
tem-se Camapum de Carvalho & Cunha (1996), Araki (1997), Guimara˜es (2002), Mota
(2003) e Anjos (2006). No trabalho apresentados por Camapum de Carvalho & Cunha
(1996), estudou-se o sapro´lito encontrado no DF, por meio de ensaios de cisalhamento
direto, considerando a orientac¸a˜o das foliac¸o˜es das amostras. O resumo dos ensaios sa˜o
apresentados na Tabela 2.1. Araki (1997) tomou amostras em bloco, metro a metro, ate´ 10
m nas escavac¸o˜es realizadas na Asa Sul, no metroˆ da cidade na estac¸a˜o PP3. Com estas
amostras foi obtida a caracterizac¸a˜o dos paraˆmetros de resisteˆncia do material na Tabela
2.2, a qual evidencia uma baixa influeˆncia da direc¸a˜o do plano de ruptura. A outra parte
da caracterizac¸a˜o geote´cnica e´ apresentada na Tabela 2.3. Posteriormente, Sales (2000),
Guimara˜es (2002) e Mota (2003) realizaram a caracterizac¸a˜o do campo experimental da
Universidade de Bras´ılia, obtendo o perfil t´ıpico do solo e as caracter´ısticas geote´cnicas
atrave´s de ensaios laboratoriais (Tabela 2.4), ensaios de campo do tipo SPT, DMT e CPT
(Figuras 2.3 a 2.5). No trabalho apresentado por Cunha et al. (1999) foi realizada uma
caracterizac¸a˜o da argila porosa por meio da compilac¸a˜o de suas pesquisas realizadas no
campo experimental na UnB e outros locais da cidade. Isto foi feito por ensaios de campo
e ensaios laboratoriais resumidos na Tabela 2.5 que mostra intervalos dos paraˆmetros do
solo. Destes trabalhos obtiveram-se valores me´dios dos paraˆmetros mecaˆnicos usados em
alguns modelos constitutivos da argila porosa da cidade de Bras´ılia. Assim: modulo de
Young (E) de 8 MPa, aˆngulo de atrito de 29 graus, a coesa˜o drenada de 22 kPa, o ı´ndice
de compressibilidade de 0.52 e o ı´ndice de recompressa˜o de 0.019.
Tabela 2.1: Resisteˆncia ao cisalhamento direto no sapro´lito do DF (Camapum de Carvalho & Cunha,
1996)
Foliac¸a˜o Coesa˜o c Aˆngulo de atrito φ
(kPa) (o)
Horizontal 13, 6 38, 3
Com inclinac¸a˜o 29, 8 36
Vertical 0, 4 37, 5
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Tabela 2.2: Resumo dos ensaios de resisteˆncia ao cisalhamento direto na umidade natural da estac¸a˜o PP3
do Metroˆ-DF (Araki, 1997)
Profundidade Coesa˜o c Aˆngulo de atrito φ
(m) (kPa) (o)
2 1 9 38, 3
2 2 14 36
6 1 16 37, 5
6 2 22 32, 3
10 1 16 37, 6
10 2 23 32
1 Plano de ruptura na direc¸a˜o vertical
2 Plano de ruptura na direc¸a˜o horizontal
Tabela 2.3: Resumo dos ensaios de caracterizac¸a˜o geote´cnica da estac¸a˜o PP3 do Metroˆ-DF (Araki, 1997)
Paraˆmetro S´ımbolo, 1 m 2 m 3 m 4 m 5 m 6 m 7 m 8 m 9 m 10 m
Unidade
Peso γ, 15, 18 12, 5 14, 6 15, 6 15, 8 15, 2 16, 2 15, 8 15, 9 15, 9
espec´ıfico kN/m3
Umidade w 28 37 39, 8 41, 9 41, 8 41, 5 42, 8 39, 6 38, 9 38, 6
%
Peso γd, 12, 3 9, 2 10, 4 11, 0 11, 2 10, 8 11, 4 11, 1 11, 4 11, 5
espec´ıfico seco kN/m3
I´ndice e0 1, 2 2, 2 1, 6 1, 5 1, 4 1, 6 1, 3 1, 4 1, 4 1, 4
de vazios -
Grau de S 62, 4 49, 3 67, 1 76, 9 79, 0 73, 6 85, 4 74, 5 77, 0 75, 9
saturac¸a˜o %
Densidade Gs 2, 76 2, 92 2, 73 2, 73 2, 73 2, 75 2, 66 2, 69 2, 71 2, 77
so´lidos -
Limite wL 50, 0 49, 0 51, 0 72, 0 64, 0
de liquidez %
Limite de wp 30, 0 37, 0 36, 0 46, 0 49, 0
plasticidade %
I´ndice de Ip 20, 0 12, 0 15, 0 26, 0 15, 0
plasticidade -
Areia % 2, 0 2, 0 1, 0 1, 0 1, 0 1, 0 1, 0 0, 0 0, 0 0, 0
me´dia
Areia % 8, 0 16, 0 14, 0 10, 0 7, 0 25, 0 14, 0 4, 0 18, 0 3, 0
fina
Silte % 13, 0 12, 0 9, 0 7, 0 15, 0 6, 0 3, 0 6, 0 10, 0 7, 0
Argila % 77, 0 70, 0 76, 0 82, 0 77, 0 68, 0 82, 0 90, 0 72, 0 90, 0
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Tabela 2.4: Resposta dos ensaios realizados no campo experimental da UnB (Guimara˜es, 2002)
Paraˆmetro S´ımbolo, 1 m 2 m 3 m 4 m 5 m 6 m 7 m 8 m 9 m 10 m
Unidade
Peso γs, 26, 86 26, 78 26, 11 25, 97 26, 94 25, 75 26, 52 26, 25 27, 15 27, 62
espec´ıfico so´lidos kN/m3
Peso γd, 10, 32 10, 41 11, 49 11, 46 11, 96 11, 98 12, 82 13, 86 13, 84 13, 29
espec´ıfico seco kN/m3
Peso γ, 13, 33 13, 67 14, 65 14, 45 14, 95 14, 39 15, 44 18 17, 78 17, 53
espec´ıfico kN/m3
I´ndice de vazios e0, - 1, 60 1, 57 1, 27 1, 27 1, 25 1, 15 1, 07 0, 89 0, 96 1, 08
Porosidade n, % 61, 60 61, 10 56 55, 90 55, 60 53, 50 51, 70 47, 20 49 51, 9
Grau de saturac¸a˜o S,% 49, 9 54, 5 57, 6 54, 4 54, 9 45, 9 51, 6 89, 8 82, 1 83, 2
Limite de liquidez wL, % 38 36 39 41 45 44 46 43 44 46
Limite de wp, 28 26 29 29 34 33 35 34 26 30
plasticidade %
I´ndice de Ip 10 10 10 12 11 11 11 9 18 16
plasticidade %
I´ndices de Cc, 0, 52 0, 63 0, 47 0, 50 0, 48 0, 40 0, 32 0, 25 0, 078 0, 12
compressibilidade -
I´ndices de Cs, - 0, 024 0, 019 0, 018 0, 015 0, 020 0, 017 0, 014 0, 030 0, 048
recompressa˜o -
Tensa˜o de σ′pa 30 33 81 57 80 100 98 107 150 156
Pre´-consolidac¸a˜o kPa
Raza˜o de OCR 2, 3 1, 2 1, 9 1, 0 1, 1 1, 2 1, 0 0, 9 1, 1 1, 0
pre´- consolidac¸a˜o -
Figura 6.46 – Perfis de K0 das 1ª e 3ª campanhas (estação chuvosa) calculados através de 


































































3ª campanha - chuvosa
 
Figura 6.47 – Perfis de K0 das 2ª e 4ª campanhas calculados através de ensaios triaxiais e 



































































4ª campanha - seca
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profundidade (camada de argila porosa), atingindo até 80 MPa na camada de solo 
saprolítico (Figuras 6.50 e 6.51). 
 Ortigão et al. (1996) apresentaram valores da ordem de 5 MPa no topo até valores 
de 20 MPa a 15,0 m de profundidade. Jardim (1998) apresentou valores de da ordem de     
1 MPa no topo até 18 MPa a 8,0 de profundidade, chegando a 28 MPa em 12,0 m. 
 Os valores de M pelo CPT adotando D = 1,5, conforme Figura 6.49, apresentam 
boa convergência com o laboratório e com o resultados obtidos pelo DMT, horizonte de 
solo residual laterítico, camada de  1,0 a 8,0 m de profundidade.  
 
Figura 6.50 – Resultados de módulos de compressão unidimensional (M) das 1ª e 3ª 





























































































































































3ª campanha - chuvosa
Figura 6.43 – Variação do ângulo de atrito dos ensaios da 1ª e 3ª campanhas (estação 
















Figura 6.44 – Variação do ângulo de atrito dos ensaios da 1ª e 3ª campanhas (estação 
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Figura 6.54 – Resultados de módulo de Young (E) pelo CPT, FINE, PLAXIS e triaxial das 



































































2ª campanha - seca 4ª campanha - seca
 
Figura 6.55 – Resultados de módulo de Young (E) pelo CPT, FINE, PLAXIS e triaxial das 
2ª e 4ª campanhas (estação seca). 
 257
Figura 2.3: Resultados da 1a. campanha (estac¸a˜o chuvosa) (Mota, 2003)
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A seguir serão mostrados e avaliados os resultados dos ensaios in situ realizados no campo 
experimental. Na Figura 3.5 têm-se os resultados do ensaio tipo CPT realizado no local. Os 
resultados incluem qc, fs e Rf = fs/qc. 
O ensaio de CPT/CPTU configura como uma ferramenta extremamente poderosa na avaliação 
do perfil estratigráfico. O ensaio consegue captar feições importantes do subsolo como são as 
lentes de materiais arenosos. No local, o nível d’água não foi detectado e, assim, nenhum 
prejuízo com relação à determinação da poro pressão de água no local, sendo, desta forma, 
avaliada igual a zero. De uma maneira geral, os três furos realizados mostraram pouca 
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Figura 3.5 Perfil estratigráfico do C.E.UnB via ensaio de CPT 
A seguir serão mostrados e avaliados os resultados dos ensaios in situ realizados no campo 
experimental. Na Figura 3.5 têm-se os resultados do ensaio tipo CPT realizado no local. Os 
resultados incluem qc, fs e Rf = fs/qc.
O ensaio de CPT/CPTU configura como uma ferramenta extremamente poderosa na avaliação 
do perfil estratigráfico. O ensaio consegue captar feições importantes do subsolo como são as 
lentes de materiais arenosos. No local, o nível d’água não foi detectado e, assi , nenhum 
prejuízo com relação à determinação da poro pressão de água no local, sendo, desta forma, 
avaliada igual a zero. De uma maneira geral, os três furos realizados mostraram pouca 
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Figura 3.5 Perfil tr ti r fi   . .  via ensaio de CPT Figura 2.4: Perfil estratigra´fico do CE UnB via ensaio de CPT. (Anjos, 2006)
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válidas para os ensaios do tipo DMT quanto à variabilidade e os resultados obtidos. Na Figura 
3.6 têm-se parte das amostras obtidas com o ensaio do tipo SPT que foi realizado no local. A 
esquerda da Fig. 3.  tem-se a descrição sugerida por Pastore (1996) e a direita, as amostras de 
solos retiradas do local com as respectivas cotas. 
Autores como Sales (2000), Guimarães (2002) e Mota (2003), mostram resultados do índice 
de resistência à penetração, NSPT, realizados ao longo do campo experimental. A Figura 3.7(a) 
mostra os resultados dos 14 furos em termos médios (média aritmética – M.A e média 
geométrica – M.G) além dos valores limites (mínimo e máximo) para cada profundidade do 
ensaio de SPT. A Figura 3.7(b) mostra os resultados médios em termos da média aritmética 
dos ensaios de SPT realizados em época seca e chuvosa. 
 
Figura 3.6 Amostras deformadas via ensaio SPT (Adaptado de Pastore, 1996) 
 
Os furos realizados na época seca e na época chuvosa foram em número de sete. Alguns 
destes ensaios foram feitos em época seca e outros em época chuvosa mas, apesar desta 
distinção, nenhuma variação considerável foi observada nos resultados médios. A mesma 
observação vale para os resultados de CPT realizados. 
Figura 2.5: Amostras deformadas via ensaio SPT (Adaptado de Pastore (1996) referenciado por Anjos
(2006))
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Tabela 2.5: Paraˆmetros aproximados da argila porosa de Bras´ılia (Cunha et al., 1999)
Paraˆmetro Unidade Intervalo de valores
Percentagem de areia % 12− 27
Percentagem de silte % 8− 36
Percentagem de argila % 37− 80
Percentagem de umidade % 20− 34
Peso espec´ıfico kN/m3 17− 19
Grau de saturac¸a˜o % 50− 86
I´ndice de vazios - 1.0− 2.0
Limite de liquidez % 25− 78
Limite de plasticidade % 20− 34
I´ndice de plasticidade % 5− 44
Modulo de Young MPa 2− 14
Coesa˜o drenada kPa 10− 34
Aˆngulo de atrito o 25− 33
Coeficiente de pressa˜o de terra em repouso - 0.4− 0.6
Coeficiente de permeabilidade cm/s 10−6 − 10−3
2.2 ESTACA ALLUVIAL ANKER
A estaca Alluvial Anker e´ um tipo de fundac¸a˜o utilizada com sucesso no solo do DF.
Na˜o obstante, ate´ o momento da realizac¸a˜o desta pesquisa na˜o existem pesquisas cient´ıficas
que demostrem o desempenho deste tipo de fundac¸a˜o. Nesta sec¸a˜o mostra-se o processo
de construc¸a˜o da estaca mencionada e uma revisa˜o da estaca tipo Ischebeck a qual tem
um processo de construc¸a˜o semelhante e ja´ padronizado na norma DIN-14199 (2005).
2.2.1 PROCESSO CONSTRUTIVO
A estaca de pequeno diaˆmetro Alluvial Anker e´ composta por um tubo de ac¸o sem
costura de 2
1
2” de diaˆmetro e comprimento 50 cm superior a` cota de arrasamento, sendo
que esse valor excedente serve para auxiliar nas operac¸o˜es de injec¸a˜o e para suportar o
capitel. Na extremidade inferior do tubo e´ soldada uma ponteira de 13 cm, correspondente
ao diaˆmetro nominal da estaca, com passagem para fluido (Figura 2.6).
Com aux´ılio de uma perfuratriz a estaca e´ instalada no solo, sob alt´ıssima rotac¸a˜o, com
injec¸a˜o simultaˆnea da calda de cimento, que tambe´m funciona como elemento refrigerador
da ferramenta de corte e de retirada do res´ıduo de perfurac¸a˜o. Outra forma de executar
esta etapa e´ utilizando a´gua como fluido refrigerante e de limpeza para depois da perfurac¸a˜o
injetar-se a calda de cimento (Figura 2.6).
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Depois de executadas as estacas, um capitel de concreto armado pre´-moldado ou de
chapa de ac¸o e´ instalado em seu topo. A Figura 2.7 apresenta as etapas construtivas.
Como vantagens desta estaca, tem-se que o tubo de ac¸o fica de reforc¸o na estaca, o qual
leva a uma ra´pida construc¸a˜o com um tempo em condic¸o˜es o´timas de 15 minutos (para
uma estaca de 8 m de comprimento e diaˆmetro de 13 cm).
Figura 2.6: Fotos do processo construtivo da estaca Alluvial Anker
Durante a instalação é feita a injeção do 
uido cimentante, que funciona como  
elemento de refrigeração da ferramenta de  
corte e de retirada do resíduo de perfuração. 
Para garantir a formação de um bulbo de 
maior diâmetro, nos últimos três metros a 
injeção da calda de cimento deve ser mais 
demorada. A quantidade estimada de cimento 
absorvido é de dois sacos por metro linear de 
estaca. Para um melhor entendimento do 
processo, veja as Figuras 2 a 2e, acima. 
Opcionalmente, pode se usar água como 
uido refrigerante e de limpeza, e depois se 
fazer a injeção da calda de cimento. 
Depois de executadas as estacas, um capitel 
de concreto armado pré-moldado ou de chapa 
de aço é colocado sobre cada estaca. Entre os 
capitéis, e na mesma altura destes, é colocado 
um aterro de brita. Sobre a brita é colocada 
uma geogrelha, seguida de um aterro de 
transição, que funciona como dissipador de 
tensões. 
 
2 ESTUDOS PRELIMINARES 
 
A obra sobre a qual este artigo discorre, de 
propriedade do DER/DF (Departamento de 
Estradas de Rodagem do Distrito Federal), foi 
alvo de análises preliminares, que tinham 
como objetivo denir a melhor técnica a ser 
utilizada, aliada ao menor preço de execução. 
Estas análises foram realizadas pelo 
Laboratório de Geotecnia do Departamento de 
Engenharia Civil e Ambiental da Univer-
sidade de Brasília e pela Fundação de Em-
preendimentos Cientícos e Tecnológicos 
(Finatec). 
O relatório nal desta análise, que 
constatou a presença de solos moles no local 
da obra (Figuras 3 e 4) foi publicado em 
novembro de 2005 (G.RE.JC – 23A/05) sob o 
título Apresentação da Análise de Alterna-
tivas e Denição do Projeto de Fundações do 
Aterro de Acesso ao Viaduto Situado na 
Interseção da DF-079 com a DF-085 . 
A análise considerou quatro soluções 
possíveis: por pré-carregamento; por troca de 
solo de fundação; por estaqueamento; e pela 
utilização de drenos verticais e geossintéticos. 
Durante a análise, foi vericada a 
necessidade de se executar também uma 
proteção para a adutora do sistema de abas-
tecimento de água, que corre paralelamente à 
linha do viaduto projetado, e que poderia 
sofrer danos caso os deslocamentos hori-
Figura 3. Locação dos furos de sondagem. 
Figuras 2, 2a, 2b, 2c, 2d e 2e. Sequência executiva da instalação da estaca alluvial anker, colocação do capitel, aterro de 
brita, geogrelha e aterro de transição. 













2.7f. Camada de 
brita, geogrelha 
e aterro de 
transi ç ão
Figura 2.7: Processo de construc¸a˜o da estaca Alluvial Anker (Barbosa, 2009)
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2.2.2 ESTACA ISCHEBECK
Este tipo de fundac¸a˜o e´ utilizada em projeto geote´cnico e de renovac¸a˜o, quando as
cargas transmitidas ao solo sa˜o pequenas ou quando o acesso para executar as estacas e´
reduzido. As estacas Ischebeck sa˜o constitu´ıdas de um tubo rosqueado auto-perfurante de
alta pressa˜o com diaˆmetro de 3 a 10 cm, que serve como um reforc¸o e aplicador da calda
de cimento com a pressa˜o de projeto, o qual se liga a uma broca com diaˆmetro que varia
de acordo com o tipo de solo, entre 5 a 28 cm (Figura 2.8). A perfurac¸a˜o e´ usualmente
feita em solos moles ou granulares, com diferentes presso˜es de injec¸a˜o dependendo do
tipo de solo, o qual conduz a uma mudanc¸a do diaˆmetro nominal que vai de duas vezes o
diaˆmetro para solos de cascalho a 1,2 para rocha muito alterada. Estas estacas trabalham
principalmente por fuste e se utilizam de correlac¸o˜es emp´ıricas de resisteˆncia a partir dos
dados do ensaio SPT. Estas estacas sa˜o normatizadas pela norma DIN-4128 (1983) para




                  






















Ejemplo de cálculo 
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Figura 2.8: Esquema de estaca Ischebeck (Ischebeck, 2006)
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2.3 CARGA DE RUPTURA
A curva de carga recalque de uma estaca pode determinar sua carga de ruptura. No
entanto, na maioria das vezes na˜o se alcanc¸a a ruptura definida durante a prova de carga.
Isto e´ devido ao custo, tempo, a capacidade das reac¸o˜es, falha local da fundac¸a˜o, ou na˜o
tratar de danificar a estaca porque ira´ ser utilizada na fundac¸a˜o (Hachich & Falconi, 2002).
Para definir a falha teˆm sido propostos va´rios me´todos com base em quatro crite´rios: limite
de recalque, limite de deformac¸a˜o, intersec¸a˜o da fases pseudo ela´stica e pseudo pla´stico e
matema´tica (Hachich & Falconi, 2002).
Nos me´todos de recalque limite se propo˜e um recalque ma´ximo que sera´ lido na curva de
carga recalque. A carga correspondente ao recalque ma´ximo e´ a carga de ruptura da estaca.
Entre os mais conhecidos esta˜o os me´todos de Davisson e a norma Brasileira NBR 6122
(Equac¸a˜o 2.1) sendo func¸a˜o do comprimento, diaˆmetro, o mo´dulo de elasticidade e da carga.
Para a norma brasileira tambe´m devem-se atender aos requisitos de recalque ma´ximo da
norma NBR 8681/84. Outros me´todos sa˜o: recalque limite relativo que considera um
recalque de 10% do diaˆmetro da estaca (me´todo de Terzaghi, co´digo Ingleˆs) e recalque








sr: Recalque de ruptura
Pult: Carga de ruptura
Le: Longitude da estaca
Aest: A´rea da sec¸a˜o transversal da estaca
Dest: Diaˆmetro (mm) do circulo da estaca
Eest: Mo´dulo de elasticidade da estaca
Os crite´rios de deformac¸a˜o limite sa˜o baseados no mo´dulo de deformac¸a˜o limite. A
modo de exemplo, o me´todo Fuller e Hoy de 1970 preveˆ que a carga de ruptura e´ o ponto
da curva carga recalque que intersecta um mo´dulo de 0,05 in/ton (Hachich & Falconi,
2002).
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Os me´todos de intersecc¸a˜o da fase pseudo ela´stico - pseudo pla´stica sa˜o me´todos
bilineares dadas pela intersec¸a˜o entre as inclinac¸o˜es das fases pla´sticas e ela´sticas. O
crite´rio proposto por Butler e Hoy determina a carga de ruptura como a correspondente a
ponto da intersec¸a˜o de duas linhas tangentes, sendo primeira curva corresponde a` tangente
a` curva com uma inclinac¸a˜o de 0.05 in/ton e a segunda e´ a linha tangente paralela a` parte
ela´stica da curva de carga da estaca. Outro me´todo e´ o de Beer, que desenha a curva
em um gra´fico duplo logar´ıtmico e aplica-se a intersecc¸a˜o de duas linhas retas que sa˜o
formadas definindo a carga de ruptura.
Por u´ltimo, os me´todos matema´ticos sa˜o baseados na extrapolac¸a˜o da curva carga
recalque da prova de carga por meio de uma equac¸a˜o. Os tipos de equac¸o˜es propostas
sa˜o: exponencial (Veen, 1953), parabo´lica (Brinch Hansen, 1967), hiperbo´lica (Chin, 1970),
polinomial (Massad, 1986). As anteriores equac¸o˜es tendem a um valor assimpto´tico que
corresponde a` carga de ruptura (Velloso & Lopes, 2010).
2.4 COMPORTAMENTO DE ESTACAS EM GRUPO
Na atualidade dispo˜e-se de va´rios me´todos para estimar a carga e deformac¸a˜o das
estacas, entre os quais encontra-se: me´todos emp´ıricos e semiemp´ıricos (Whitaker (1957) e
Decourt & Filho (1978)), simplificados (onde o grupo de estacas e´ substitu´ıdo por outra
fundac¸a˜o mais simples Terzaghi & Peck (1948); Sowers & Sowers (1970); Poulos & Davis
(1980); Tomlinson (1986); Dolwin et al. (1994)) e me´todos anal´ıticos ou esta´ticos. Deste
u´ltimo me´todo faz uma revisa˜o bibliogra´fica mais detalhada que e´ mostrada a seguir:
A teoria anal´ıtica baseia-se nos seguintes pressupostos: solo homogeˆneo, cont´ınuo e
ela´stico linear. A PARTIR desses pressupostos realiza-se uma soluc¸a˜o por equil´ıbrio esta´tico
baseado na mecaˆnica de solos cla´ssica, para definir uma expressa˜o geral da capacidade de
carga das estacas em grupo, seja em argila ou areia, determina pelas propriedades do solo
(Carranza, 2008).
Na Figura 2.9 sa˜o representadas as condic¸o˜es de tenso˜es desenvolvidas no grupo de
estacas com uma placa, onde τi, τj sa˜o as tenso˜es de cisalhamento por atrito da estaca a
uma profundidade Zi, Zj respectivamente e σbi, σbj sa˜o as tenso˜es normais geradas pela
ponta da estaca a` profundidade Zbi, Zbj. As tenso˜es (atrito e ponta) sa˜o desenvolvidas
para suportar cargas Pti y Ptj (Poulos & Davis, 1980).
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Estaca i Estaca j
Figura 4.1. Esfuerzos desarrollados en un grupo de pilotes unidos a una losa de
cimentación.
4.1. Capacidad de Carga de Un Pilote
La expresión general de la capacidad de carga de un pilote es conocida como:
Pu = P su + Pbu − W (4.1)
Donde:
Pu : Capacidad de carga última de un pilote.
P su : Resistencia última en el fuste.
Pbu : Resistencia última en la punta.
W : Peso del pilote.
P su , puede ser evaluada de la integración de la resistencia al corte τa en el area de la
superficie del fuste, y es dada utilizando la expresión de Mohr–Coulomb.
τa = ca + σn tan  a (4.2)
Donde:
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Figura 2.9: Efeitos das tenso˜es em um grupo de estacas com placa de fundac¸a˜o. Carranza (2008)
2.4.1 FORMULAC¸A˜O CONVENCIONAL DE ESTACAS
A capacidade de carga de um grupo de estacas e´ a soma da resisteˆncia por ponta da
estaca e o atrito entre o solo e a estaca, como e´ mostrado na Equac¸a˜o 2.2. Todo isto
multiplicado por um fator de eficieˆncia, a qual pode ter valores de um para areias e menor
de um para argilas como apresentou Whitaker (1957).
Pult = Psu + Pbu −W (2.2)
Pult: Resisteˆncia u´ltima da estaca.
Psu: Resisteˆncia u´ltima do atrito.
Pbu: Resisteˆncia u´ltima por ponta.
W : Peso da estaca.
A resisteˆncia por atrito (Psu) pode ser obtida como a integrac¸a˜o da resisteˆncia de
cisalhamento τa na a´rea da superf´ıcie exposta ao atrito e esta´ dada pela Equac¸a˜o 2.3 de
Mohr-Coulomb (Carranza, 2008).
τa = ca + σn · tanφa (2.3)
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onde
τa: Resisteˆncia a cisalhamento do contato solo estaca.
ca: Adereˆncia.
σn = ksσv: Tensa˜o normal entre o solo e estaca.
tanϕa: Aˆngulo de atrito entre o solo e estaca.
A Integrac¸a˜o da Equac¸a˜o 2.3 em Psu com relac¸a˜o a C (per´ımetro da estaca) e Le




C(ca + ksσv · tanφa)dz (2.4)
A resisteˆncia u´ltima da ponta Pbu obte´m-se da equac¸a˜o cla´ssica de capacidade de carga
na Equac¸a˜o 2.5.
Pbu = Ab(cNc + σvbNq + 0.5γDNγ) (2.5)
onde
Ab : A´rea na ponta da estaca.
c : Coesa˜o do solo.
σvb : Tensa˜o vertical na ponta da estaca.
γ : Peso unita´rio do solo.
D : Diaˆmetro da estaca.
Nc, Nq, Nγ : Fatores de capacidade de carga, que sa˜o func¸a˜o do aˆngulo de atrito interno
do solo, a densidade relativa e a geometria da estaca.




C(ca + ksσv · tanφa)dz + Ab(cNc + σvbNq + 0.5γDNγ)−W (2.6)
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Em solos argiloso a Equac¸a˜o 2.6 e´ reduzida a` Equac¸a˜o 2.7, com as seguintes simplifica-
c¸o˜es: solo normalmente adensado ou levemente sobre-adensado, o estado na˜o drenado e´ a
situac¸a˜o mais cr´ıtica. As condic¸o˜es drenadas ocorrem perto da a´rea de atrito da estaca
(segundo Burland citado por Carranza (2008)), solo saturado para um aˆngulo de atrito
na˜o drenado φu=0 e aˆngulo de atrito solo estaca φa=0 (obtendo valores de Nq=1 e Nγ=0




Ccadz + AbcuNc (2.7)
donde
cu: Coesa˜o na˜o drenada.
Para estacas constru´ıdas em argila r´ıgidas ou sobre-adensadas, a capacidade de carga
drenada pode ser o caso critico (Vesic, 1977). Para encontrar a equac¸a˜o neste caso, supo˜e-se
que a adereˆncia entre o solo e a estaca e´ igual a zero (ca = 0), obtendo um Nγ = 0 e






v tanφadz + Abσ
′
vbNq)−W (2.8)
Na equac¸a˜o 2.8 para argilas r´ıgidas Burland sugere que Ks = K0 e φa pode ser
considerado como o aˆngulo de atrito para uma amostra remoldada, dando um valor maior
para estacas feitas in situ e um menor valor para estacas cravadas. No ano de 1976
Meyerhof apresentou dados que indicam que Ks para estacas cravadas em argila r´ıgida tem
1.5 vezes K0, enquanto Ks para estacas feitas in situ toma um 1/2 do valor determinado
para estacas cravadas (Carranza, 2008). Para argilas sobreadensadas, o K0 pode ser
determinado aproximadamente como:
K0 = (1− sinφ)
√
OCR (2.9)
onde OCR e´ a relac¸a˜o de sobre-adensamento.
2.4.2 COESA˜O NA˜O DRENADA DE SOLO-ESTACA (cu)
A adereˆncia na˜o drenada entre o solo e a estaca varia por muitos fatores, incluindo o
tipo de estaca, tipo de solo, o me´todo de instalac¸a˜o entre outros. Para obter o valor do ca
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para certas condic¸o˜es de solo se recomenda a realizac¸a˜o de uma prova de carga. Na˜o sendo
realizada a prova de carga, para estacas cravadas a relac¸a˜o de ca/cu e cu e´ representada
na Figura 2.10 geralmente para argilas moles ca/cu = 1.0. Para estacas in situ ca/cu e´
mostrado na Tabela 2.6 onde fatores de adereˆncia sa˜o expressos em termos da resisteˆncia
remoldada cr Skempton (1959) sugere um limite superior de ca 6 96 kPa.CAPÍTULO 4. CAPACIDAD DE CARGA Y ASENTAMIENTO MIC 2008-II-4
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Figura 4.2. Factores de adherencia para pilotes hincados en arcilla
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c a c u Pilotes de acero
Pilotes de
concreto
Profundidad de penetración en arcilla dura=
Diametro del piloter
P
Figura 4.3. Factores de adherencia para el caso I (Arenas o gravas arenosas sobre
suelos cohesivos rígidos)(Tomlinson, 1970).
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Figura 2.10: Fatores de adereˆncia para estacas cravadas em argila, adaptado de McClelland (1974)
Tabela 2.6: Fatores de adereˆncia para estacas escavadas em argila, adaptado de Poulos & Davis (1980)
Tipo de Solo Fator de Adereˆncia Valor Refereˆncia
0.25− 0.70 Golder and Leonard (1954)
Argila de Londres ca/cu me´dia Tomlinson (1957)
0.45 Skempton (1959)
Argilas sens´ıvel ca/cr 1.00 Golder (1957)
Argila altamente Golder and Leonard (1954)
expansiva ca/cu 0.5 Mohan and Chandria (1961)
2.4.3 FATOR DE CAPACIDADE DE CARGA (Nc)
Os valores de Nc usados na atualidade foram propostos por Skempton (1951) para
uma base circular, com valores de 6,14 para fundac¸o˜es superficiais e valor limite de 9 para
profundidades superiores a 4 vezes o diaˆmetro. Sowers & Sowers (1970) reportou fatores
que variam de 5 < Nc < 8. Mohan & Jain (1961) em modelos f´ısicos desenvolvidos em
argila encontrou valores de 5, 7 < Nc < 8, 2 para argilas expansivas. A variac¸a˜o do valor
Nc esta´ associado com o comportamento de tensa˜o-deformac¸a˜o do solo, dependendo do
estado das argilas na˜o sens´ıveis encontraram-se valores de 7.4 < Nc < 9, 3 (Ladanyi, 1963).
Bishop et al. (1945) identificou Nc para uma base circular, conforme Equac¸a˜o 2.10.
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2.5 SISTEMAS EM RADIER ESTAQUEADO
O termo radier estaqueado se refere, em termos gerais, a um sistema em que trabalham
duas componentes conjuntamente: estaca e radier (placa) (Janda et al., 2009). Estes
componentes interagem entre si e com o solo circundante para suportar cargas verticais,
horizontais e momentos provenientes da cargas impostas pelas estruturas. A fundac¸a˜o em
radier estaqueado e´ considerada um sistema de fundac¸a˜o econoˆmico e racional desde 1977
(Burland et al., 1977). Em princ´ıpio o sistema radier estaqueado foi concebido de modo
que o radier trabalhasse como redutor de recalque. Esta visa˜o mudou nas u´ltimas de´cadas,
visando melhorar a acura´cia na previsa˜o do comportamento do sistema (Cordeiro, 2007) e´
levado em conta o suporte do radier a` carga do sistema.
Para determinar a resisteˆncia do radier, considerando carga e recalque, foram desen-
volvidos me´todos emp´ıricos como os apresentados por Terzaghi & Peck (1948), Sowers &
Sowers (1970) e Snyder (2004) (Borges & Cintra, 1998), baseados em modelagens f´ısicas,
ensaios em verdadeira grandeza e ensaios em escala reduzida para determinar o suporte
do radier no sistema radier estaqueado. Outras metodologias sa˜o as do tipo anal´ıticas e
nume´ricas, baseadas no uso de ana´lises computacionais e em alguns casos avaliados com
parte experimental, como os apresentados por Tomlinson (1986), Lee (1993), Cordeiro
(2007), Sales et al. (2010) e Eid & Bani-Hani (2012).
Nesta sec¸a˜o sera´ apresentada uma revisa˜o suma´ria dos me´todos de projeto mais utiliza-
dos para a ana´lise de grupos de estacas e radier estaqueados, assim como as contribuic¸o˜es
feitas pelo grupo de pesquisas da UnB neste tema.
2.5.1 ME´TODO DE CA´LCULO EM RADIER ESTAQUEADOS
O me´todo de Poulos & Davis (1980) foi proposto para uma estaca cil´ındrica de diaˆmetro
constante, incompress´ıvel e placa r´ıgida. A forc¸a produzida na estaca e´ equilibrada pelas
forc¸as de atrito ao longo desta e em sua ponta. O solo e´ modelado como um cont´ınuo,
homogeˆneo, isotro´pico, ela´stico linear. Na˜o ha´ deslocamento relativo entre o solo e a estaca.
A ana´lise para determinar as forc¸as que atuam no radier estaqueado tem as seguintes
etapas:
1. Discretizar os elementos do radier estaqueado;
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2. Estabelecer as equac¸o˜es para encontrar os deslocamentos do solo em func¸a˜o das
tenso˜es que atuam na estaca sob a ponta e a placa;
3. Determinar as equac¸o˜es para encontrar os deslocamentos em func¸a˜o das tenso˜es de
cisalhamento no fuste da estaca;
4. Compatibilizar o deslocamento do solo e do radier estaqueado (equac¸a˜o de tenso˜es
no sistema placa estaca);
5. Realizar uma ana´lise da interac¸a˜o entre o deslocamento das estacas vizinhas em
func¸a˜o da separac¸a˜o e a influeˆncia sobre o grupo;
O me´todo de Leon & Resendiz (1979) resolve a ana´lise de tenso˜es em um radier
estaqueado pelo ca´lculo de incrementos de tensa˜o vertical em diferentes profundidades
para estimar os recalques. Sa˜o apresentados abaixo os seguintes pressupostos:
a) Conhece-se a distribuic¸a˜o de cargas do sistema (forc¸a que a placa exerce no solo,
percentagem de forc¸a por atrito e pela ponta das estacas).
b) A carga transmitida ate´ uma profundidade predeterminada, seja pelo bloco, pelo
fuste, pela base das estacas ou pela combinac¸a˜o destes, e´ considerada como distribu´ıda
uniformemente a cada profundidade.
c) As deformac¸o˜es do sistema sa˜o verticais.
Para encontrar os incrementos das tenso˜es em diferentes profundidades e os recalques
totais deve-se realizar:
1. Uma discretizac¸a˜o do solo ao redor da estaca e abaixo da ponta.
2. O ca´lculo da tensa˜o produzida pelo radier estaqueado.
3. A determinac¸a˜o dos incrementos de tensa˜o na profundidade, produzidos pelo radier
estaqueado, por meio do me´todo de faixas infinitas propostos por Mindlin (Boussinesq
equivalente) (Colmenares, 1996).
4. O ca´lculo dos recalques do sistema baseado nos incrementos das tenso˜es em cada
uma das camadas da discretizac¸a˜o.
O me´todo de Randolph (1994) consiste em aproximar o radier estaqueado por meio de
uma combinac¸a˜o da rigidez da placa e das estacas, com ajuda de um fator de interac¸a˜o.
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O procedimento que e´ seguido para este ca´lculo e´ o de determinar a rigidez da placa
considerando um meio semi-infinito ela´stico (Colmenares, 1996); determinar a rigidez
do grupo de estacas sem considerar a placa e o recalque (me´todo de Leon e Resendiz);
determinar o fator de interac¸a˜o placa estaca, e por u´ltimo, determinar rigidez do radier
estaqueado e as porcentagens de suporte da placa e das estacas.
O trabalho apresentado por Butterfield & Banerjee (1971) estudou a interac¸a˜o do radier
estaqueado com diferentes distaˆncias entre estacas. Os resultados obtidos demostram a
distribuic¸a˜o de carga entre os diferentes elementos do sistema e o comportamento das
cargas e deslocamentos do grupo de estacas.
Foi usado o seguinte procedimento para realizar as ana´lises anteriores:
1. Usar a soluc¸a˜o de Mindlin para uma carga pontual no interior da camada semi-infinita;
2. Expressar os deslocamentos verticais em todos os pontos do meio (meio cont´ınuo)
por meio de uma func¸a˜o de tenso˜es fict´ıcias a partir das cargas;
3. Resolver numericamente as equac¸o˜es resultantes para encontrar as tenso˜es fict´ıcias.
O me´todo de Chow & Teh (1991) usa ana´lises nume´ricas considerando um sistema de
estacas cravadas no solo e uma placa tambem em contato com o solo. Considera-se o solo
como um material isotro´pico, linearmente ela´stico, com mo´dulo de elasticidade variando
linearmente com a profundidade. As estacas foram consideradas totalmente verticais de
diaˆmetro constante com a profundidade, consistindo de um material ela´stico linear.
Os resultados sa˜o plotados para diferentes grupos de estacas com a rigidez tomada pelas
estacas e pela placa, considerando a separac¸a˜o das estacas, seus comprimentos, coeficiente
de Poisson e a relac¸a˜o de rigidez do solo e da estaca.
Poulos (1994a) apresenta um me´todo nume´rico, aproximado, da ana´lise da interac¸a˜o
e comportamento de radier estaqueados assentes em um solo ela´stico. Neste trabalho,
introduz-se o conceito de utilizar estacas para reduzir o recalque e aumentar a capacidade
de carga de radier estaqueados, sendo que no me´todo proposto, as estacas, isoladamente,
na˜o absorvem toda a carga da infraestrutura.
O me´todo e´ baseado na superposic¸a˜o de efeitos de interac¸a˜o entre as estacas, uma placa
de largura finita e o solo. Este me´todo considera as estacas representadas por molas, e a
te´cnica dos elementos de contorno para a discretizac¸a˜o (e avaliac¸a˜o de interac¸o˜es) entre o
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solo, as estacas e a placa. Este me´todo foi implementado pelo programa nume´rico GARP
(Geotechnical Analysis of Raft with Piles), da Universidade de Sydney, e permite a ana´lise
na˜o linear do conjunto radier e estacas. Esta ana´lise torna-se fundamental, conforme
apresentado pelo autor, quando o regime na˜o linear de comportamento das estacas e´
atingido, ou seja, quando estas passam a suportar cargas pro´ximas da ruptura (o que e´
permitido no projeto de radier estaqueados, desde que o conjunto como um todo tenha
um fator de seguranc¸a adequado). Comparac¸o˜es de resultados oriundos deste programa
e outros existentes sa˜o realizadas, ale´m da avaliac¸a˜o da capacidade deste programa com
dados experimentais oriundos de provas de carga de radier estaqueados (modelos reduzidos)
realizados no interior de uma centr´ıfuga.
Goh et al. (1997) descrevem um procedimento baseado no me´todo dos elementos finitos
para a ana´lise da resposta de estacas isoladas sujeita a movimentos laterais do solo. O
comportamento entre a estaca e o solo e´ modelado por interme´dio de molas.
O procedimento para determinar os paraˆmetros do solo nas ana´lises e´ resumidamente
apresentado. Sa˜o feitas comparac¸o˜es entre o comportamento de testes em escala real e
testes com modelos reduzidos ensaiados dentro de centr´ıfugas. Nesta mesma linha de
pesquisa, Chen & Poulos (1997) apresentam um procedimento teo´rico para a ana´lise da
resposta lateral de estacas sujeitas ao movimento lateral do solo. E´ usado o me´todo dos
elementos de contorno para gerar algumas soluc¸o˜es ela´sticas, as quais podem ser utilizadas
para uma avaliac¸a˜o preliminar de grupo de estacas sujeitas ao movimento lateral do solo.
Embora estes artigos na˜o tratem diretamente sobre o projeto e o comportamento de
radier estaqueados, eles sa˜o aqui descritos para se ressaltar a careˆncia de estudos sobre o
comportamento lateral deste tipo de soluc¸a˜o. Em geral, as soluc¸o˜es nume´ricas e as provas
de carga em modelos reduzidos apresentados em literatura para o carregamento lateral de
fundac¸o˜es trata, exclusivamente, do caso de estacas isoladas ou grupos de estacas.
2.5.2 CONTRIBUIC¸O˜ES FEITAS PELA UnB EM RADIER
ESTAQUEADOS
O Programa de Po´s Graduac¸a˜o em Geotecnia da Universidade de Bras´ılia possui o
Grupo de Pesquisas em Fundac¸o˜es, Ensaios de Campo e Estruturas de Contenc¸a˜o (GPFees),
(http://www.geotecnia.unb.br/gpfees). Este foi um dos primeiros a serem iniciados no
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Programa de Po´s Graduac¸a˜o em Geotecnia da UnB (PPGGeot), tendo sido efetivamente
consolidado a partir de 1995 com a chegada do Prof. Renato Cunha a esta Universidade e
vem trabalhando ao longo dos anos dentro do Programa de Po´s Graduac¸a˜o em Geotecnia
da UnB, sendo esta pesquisa escalonada sob distintos n´ıveis, com trabalhos de Projeto
Final Supervisionado de graduac¸a˜o em Engenharia Civil, Iniciac¸a˜o Cient´ıfica, Dissertac¸o˜es
de Mestrado e Teses de Doutorado, ale´m de outros projetos de pesquisa junto a o´rga˜os
governamentais de pesquisa e fomento. Este grupo tem contribuic¸o˜es na a´rea de radier
estaqueado no Distrito Federal. Dentre as principais pode-se citar:
• Estudo do comportamento de radier estaqueados, sujeitos a` esforc¸os verticais, em
solo poroso. Este estudo propo˜e novas metodologias de ca´lculo baseadas em ensaios
de campo e laborato´rio, realizados no Campo Experimental de Fundac¸o˜es e Ensaios
de Campo da UnB, como apresentado por Anjos (2006).
• Proposta de metodologia considerando a resposta de estacas totalmente mobilizadas
em situac¸o˜es de radier estaqueados. Este novo me´todo foi implementado no programa
GARP, sendo sua u´ltima versa˜o o GARP7, utilizando equac¸o˜es simples, pass´ıveis de
serem usadas na fase preliminar do projeto. Sales (2000) testou esta nova metodologia
com provas de carga encontradas na literatura e provas de carga realizada no Campo
Experimental da UnB.
• Sousa (2003) apresentou um trabalho que analisa o comportamento de sapatas
instrumentadas e assentes em solo argiloso tropical, com estacas de compactac¸a˜o
(solo-cimento e areia-brita-cimento), no solo do Distrito Federal. Foram realizadas
provas de carga na sapata, no grupo de estacas, no solo entre as estacas, e no radier
estaqueado, sendo que todos os ensaios foram realizados tanto em solo com umidade
natural quanto previamente inundados. Os resultados permitiram uma ana´lise do
mecanismo de transfereˆncia de carga de uma fundac¸a˜o assente no solo melhorado,
bem como o desempenho das estacas de acordo com o tipo de material. O resultado
da pesquisa foi a proposta de uma metodologia de execuc¸a˜o de fundac¸o˜es para a
regia˜o, em especial para casas populares ou obras de pequeno porte.
• Ana´lise parame´trica do sistema radier estaqueado mediante alterac¸o˜es da geometria,
nu´mero de estacas, mudanc¸a dos materiais e tipo de carregamento, visando um
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melhor entendimento do comportamento do sistema e crite´rios para uma otimizac¸a˜o
ou racionalizac¸a˜o da colocac¸a˜o das estacas no projeto de radier estaqueado. Para
fazer esta avaliac¸a˜o usou-se um caso real de radier estaqueado feito em Taguatinga
(cidade sate´lite do Distrito Federal), e os resultados sa˜o apresentados por Bezerra
(2003).
• Apresentac¸a˜o de fatores de seguranc¸a globais no radier estaqueado para grupos com
estacas danificadas e posteriormente reforc¸adas. O estudo foi feito utilizando ana´lises
parame´tricas para treˆs grupos originais. Destes foram analisadas va´rias configurac¸o˜es
de dano e de reforc¸o, com propriedades similares e distintas das estacas originais,
para analisar a influeˆncia das diversas configurac¸o˜es apresentadas, assim como de
cada componente do sistema. Estes resultados sa˜o analisados e comparados com as
previso˜es feitas pelo me´todo h´ıbrido (GARP) e apresentadas por Cordeiro (2007).
• Ayala (2013) usou a te´cnica de radier estaqueado combinado, radier estaqueado
convencional associado a uma camada de solo melhorada (material argiloso com-
pactado), para pre´dios de pequeno e me´dio porte. Para isto, usaram-se modelagens
em elementos finitos no programa CESAR- LCPC, para demonstrar que, o radier
estaqueado conjuntamente com a camada de solo compactada podem absorver as
tenso˜es de colapso nos primeiros metros, e assim assegurar que a estrutura torne-se
mais competente. Estas ana´lises foram controladas por meio de crite´rios de recalque
admiss´ıvel, distorc¸a˜o angular, tenso˜es ma´ximas de projeto e fator de seguranc¸a global
do sistema e parcial no grupo de estacas.
2.5.3 CONTRIBUIC¸O˜ES IMPORTANTES FEITAS EM RA-
DIER ESTAQUEADOS
Apresenta-se uma revisa˜o do estado da arte de algumas das pesquisas mais importantes
em radier estaqueados, destas pesquisas foram extra´ıdas as caracter´ısticas seguintes:
Refereˆncia; Tipo de pesquisa; To´pico principal de estudo da pesquisa.
A Tabela 2.7 mostra as informac¸o˜es resumidas.
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Tabela 2.7: Resumo do estado da arte em Radier Estaqueados.
Refereˆncia To´pico de estudo
O trabalho utiliza uma ana´lise ela´stica para se prever a interac¸a˜o
Butterfield & Banerjee (1971) entre o grupo de estacas, o subsolo e o bloco, superior. Utilizou-se
para desenvolver o trabalho as equac¸o˜es de Mindlin
Apresentaram um me´todo simplificado de ana´lise, que permitia o
Randolph & Wroth (1979) ca´lculo do recalque do grupo isolado de estacas carregado
verticalmente, baseando-se no efeito de superposic¸a˜o dos campos
individuais de deslocamento de cada estaca.
Apresentou um trabalho de modelos experimentais reduzidos de
Akinmusuro (1980) laborato´rio do radier estaqueado. Este observou que, a capacidade
de carga desta soluc¸a˜o composta na˜o e´ apenas a soma alge´brica
das capacidades individuais de cada elemento do conjunto.
Trabalhou uma metodologia de projeto, onde as estacas, isoladamente,
na˜o necessitavam absorver toda a carga da infraestrutura. Baseou-se
Poulos (1994b) na superposic¸a˜o de efeitos da interac¸a˜o entre as estacas, uma placa
de largura finita e o solo. Este me´todo considerava as estacas como
molas, e utilizava a te´cnica dos elementos de contorno para a
discretizac¸a˜o entre o solo, as estacas e a placa.
Apresentam a necessidade de minimizar os recalques diferenciais
Randolph (1994) do radier, por meio da utilizac¸a˜o do radier estaqueado como
e um todo, e mostram as metodologias de projeto para grupos
Horikoshi & Randolph (1996) de estaca e radier estaqueados utilizadas naquele tempo. Alem disso,
verificaram, experimentalmente (ensaios em centr´ıfuga), as vantagens
da adoc¸a˜o da soluc¸a˜o de fundac¸a˜o em termos de radier estaqueado.
Neste trabalho, utilizou-se dois programas NAPRA (baseado no me´todo
Russo & Viggiani (1997) dos elementos de contorno) e HyPR (me´todo h´ıbrido com elementos
finitos e molas) para a comparac¸a˜o de resultados com outras
solo e a estaca. Casos histo´ricos sa˜o avaliados por este programa.
O trabalho apresenta uma metodologia de projeto com radier
estaqueados, por meio de casos histo´ricos, e realiza uma retro-ana´lise
Cunha et al. (2001) de um caso histo´rico, com ana´lises parame´tricas para a avaliac¸a˜o de
diferentes alternativas de projeto. Estas alternativas adotaram
caracter´ısticas distintas de nu´mero de estacas, localizac¸a˜o e comprimento.
Estuda as fundac¸o˜es em radier estaqueado, por meio de ana´lise
de elementos finitos tridimensionais, e discute as investigac¸o˜es
Reul (2004) sobre as fundac¸o˜es em argila sobre-adensada. Demonstra que a
interac¸a˜o entre as estacas e o radier influeˆncia no comportamento,
e apresenta um exemplo para otimizac¸a˜o da fundac¸a˜o.
Realizou uma revisa˜o do estado da arte em grupos de estacas e em radier
estaqueados, onde foram considerados: o efeito da instalac¸a˜o das estacas, o
Mandolini et al. (2005) controle dos recalque nos projetos, a avaliac¸a˜o de me´todos aproximados de
projeto, o efeito do tipo de carregamento, os recalques diferenciais, os
fatores de seguranc¸a de projeto e a norma para regulac¸a˜o do projeto.
Apresenta um trabalho, onde introduz um coeficiente que descreve
a distribuic¸a˜o de carga entre as estacas e o radier. Este coeficiente
Sanctis & Mandolini (2006) e´ 0, quando somente a placa atua no sistema (fundac¸a˜o superficial), e
1, quando ha´ um grupo com o radier “elevado”. Enta˜o, as fundac¸o˜es, que
trabalham em forma de radier estaquedo, apresentam valores entre 0 e 1.
Este estudo descreve o comportamento tridimensional de um radier
Lee et al. (2010) estaqueado, utilizando o me´todo de elementos finitos 3D. Os resultados
mostram que o uso de um nu´mero limitado de estacas, localizadas
estrategicamente, pode melhorar a capacidade de carga e desempenho
numa soluc¸a˜o de radier estaqueado, em argilas moles.
Comenta sobre a otimizac¸a˜o de projeto com o uso de radier estaquados,
aplicados a edif´ıcios altos, onde o custo de materiais de construc¸a˜o da
Katzenbach (2012) fundac¸a˜o e o tempo podem ser reduzidos. Cita como exemplo o edif´ıcio
Mirax Plaza na Ucraˆnia, onde a diminuic¸a˜o de custos representou uma
economia de 3,3 milho˜es de do´lares.
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2.6 REVISA˜O DOS MODELOS CONSTITUTIVOS
Os primeiros modelos constitutivos usados para solos foram abstra´ıdos da teoria da
plasticidade perfeita aplicada aos metais (Helwany, 2007). O comportamento dos metais
difere em grande medida do comportamento dos solos, o que levou a diversas falhas em
projetos geote´cnicos. Evideˆncia adicional pode-se encontrar no trabalho desenvolvido por
Roscoe et al. (1958); Burland (1990); Leroueil & Vaughan (1990); Cuccovillo & Coop
(1999); Liu & Carter (2006); Mas´ın (2006). Para simular melhor o comportamento do
solo, foram criadas extenso˜es dos modelos de metais e criados outros novos modelos
(elastopla´stico, hipopla´sticos, viscohipopla´sticos etc.). Apesar dos esforc¸os realizados por
diversos pesquisadores, ainda na˜o foi desenvolvido um modelo unificado com a capacidade
de representar a totalidade de processos que ocorrem no solo e que adicionalmente tenha a
aceitac¸a˜o da comunidade cient´ıfica que trabalha nesta a´rea. A seguir sera˜o apresentados
os componentes ba´sicos dos modelos constitutivos utilizados nesta pesquisa.
2.6.1 MODELOS ELASTOPLA´STICOS (CAM CLAY)
Dentro da famı´lia de modelos elastopla´stico desenvolvidos para simular o comporta-
mento do solo, encontra-se o modelo Cam Clay baseado nos conceitos de estado cr´ıtico
(Roscoe et al., 1963). Este modelo foi proposto por Schofield e Wroth na de´cada de 60
(Roscoe et al., 1963) e posteriormente foi modificado por Roscoe e Burland no ano de 1968.
Este modelo conta com uma grande popularidade, por sua simplicidade e forma gra´fica de
representar o comportamento do solo (Pedroso, 2006). A seguir sa˜o mostradas as partes
ba´sicas do modelo.
2.6.1.1 EQUAC¸A˜O CONSTITUTIVA
Os modelos geomecaˆnicos em geral procuram uma relac¸a˜o entre as tenso˜es σ e deforma-
c¸o˜es ε ou vice-versa, conforme ilustra a Figura 2.11. Isto esta´ relacionado por um mo´dulo
de rigidez como e´ apresentado na Equac¸a˜o 2.11. Na Equac¸a˜o 2.12 mostra que em um
modelo elastopla´stico, o mo´dulo de rigidez e´ dividido em duas partes : uma parte ela´stica
e uma parte pla´stica. Onde, a rigidez ela´stica funciona ate´ o ponto de plastificac¸a˜o Y0
(Figura 2.11) e posteriormente trabalham as duas partes, ela´stica e pla´stica em conjunto.
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 8 
 
Figura 2.4 - Comportamento elastoplástico. 
 
2.1.2 - FUNÇÃO DE PLASTIFICAÇÃO 
 
Na situação unidimensional, a verificação do início de plastificação é imediata, bastando 
comparar a tensão atuante com a tensão de plastificação, 0Y  (Figuras 2.3 e 2.4). Essa 
comparação pode ser feita por uma expressão como x x 0F( ) Ys = s -  em que xs  é a tensão 
atuante e 0Y  é a tensão de plastificação. Se F 0= , então x 0Ys = , que indica que o material 
está na iminência da plastificação. Se F 0<  o material está no regime elástico. Não há 
possibilidade de F ser maior que zero. 
 
 
Figura 2.5 - Superfícies de plastificação e potencial plástico e lei de fluxo. 
Figura 2.11: Comportamento Elastopla´stico. (Pedroso, 2002)
σ = Cep : ε (2.11)
Cep = Ce − Cp (2.12)
O mo´dulo de elasticidade esta definido na Equac¸a˜o 2.13 como: um tensor de quarta
ordem o qual depende do mo´dulo volume´trico K e do coeficiente de Poisson µ.







Na parte elasto-pla´stica comec¸a a trabalhar a parte pl´stica com foi mostrado anterior-
mente. Isto e´ representado por o mo´dulo pla´stico, que e´ func¸a˜o do mo´dulo de elasticidade
do material, a superf´ıcie de plastificac¸a˜o, o estado de tenso˜es e mostrado na Equac¸a˜o 2.14.
O desenvolvimento da matema´tica destas expresso˜es e definic¸a˜o de alguns s´ımbolos sera˜o
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2.6.1.2 SUPERFI´CIE DE PLASTIFICAC¸A˜O
Uma das caracter´ısticas dos modelos elastopla´sticos e´ uma superf´ıcie de plastificac¸a˜o
como func¸a˜o das tenso˜es. A forma desta superf´ıcie foi desenvolvido pelos trabalhos
experimentais de Hvorsled e Burland (Figura 2.12a) (Roscoe et al., 1963). Teˆm sido feitas
va´rias equac¸o˜es para representar a forma experimental da superf´ıcie de plastificac¸a˜o, dando
como resultando a Equac¸a˜o 2.16, adotada pelo modelo Cam-Clay Modificado (CCM)
ilustrado na Figura 2.12b. A superf´ıcie de plastificac¸a˜o e´ a representac¸a˜o do ponto onde
comec¸am as deformac¸o˜es pla´sticas (quando uma trajeto´ria de tensa˜o atinge a superf´ıcie de
plastificac¸a˜o apresentam-se deformac¸o˜es pla´sticas).
A func¸a˜o f (Equac¸a˜o 2.16) esta´ definida em func¸a˜o das invariantes q (tensa˜o desviadora)
definida na Equac¸a˜o 2.18, p (tensa˜o efetiva me´dia) definida na Equac¸a˜o 2.17 e Mc = q/p
que a inclinac¸a˜o no plano de tenso˜es p e q que atende o estado cr´ıtico (relac¸a˜o onde ja´ na˜o













Linha do estado crítico
(a) Superf´ıcie de plastificac¸a˜o encontradas experi-
mentalmente (adatado de Parry (1960))
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 ( )2 2C CF( ,p ) M p p p qs = - +%    (4.33) 
cuja superfície de plastificação pode ser vista no espaço dos invariantes de tensão conforme 
Figura 4.4. 
 







Figura 4.4 - Superfície de plastificação do modelo Cam-Clay modificado. 
 
4.8 - LEI DE ENDURECIMENTO 
 
A partir da constatação de que os resultados de ensaios de adensamento são bem ajustados por 
uma reta paralela à linha de estado crítico, quando plotados num gráfico cuja abscissa é o 
logaritmo natural do invariante p e a ordenada é o índice de vazios, definiu-se como 
parâmetro de endurecimento a deformação volumétrica plástica pve , que será a variável interna 
de endurecimento tipo deformação x , ou seja 
 pvx = e    (4.34) 
Assim, a lei de endurecimento dada por 
 d d hx = g    (4.35) 
será 
 pvd d he = g    (4.36) 
e, de acordo com a lei de fluxo (Eq. 4.17), 
 ( )p pv
kk
F Fd tr d d tr d
æ ö¶ ¶
e = e = g = gç ÷¶s ¶sè ø% %
   (4.37) 
portanto, 
(b) Superf´ıcie de plastificac¸a˜o do modelo Ca Clay
modificado (Pedroso, 2002)
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Na Figura 4.1, apresenta-se de forma simbólica os “vetores” incrementos de tensão, 
incrementos dos invariantes de tensão e incrementos de deformação plástica no espaço dos 
invariantes p e q. A superfície de plastificação é representada por uma curva. Para que o 
estado de tensão permaneça em cima dessa “curva de plastificação” o “vetor” incremento de 










e = í ý
eî þ%







s = í ý
î þ%
   (4.19) 
a “condição de normalidade” será dada por 
 pd d 0e s =g
% %












   (4.21) 
 
4.5 - CRITÉRIO DE RUPTURA 
 
O critério de ruptura do modelo Cam-Clay é baseado na definição de estado crítico, no qual a 
variação de volume é nula. Esse critério diz que a ruptura ocorre quando a razão q/p atinge 




Figura 4.2 - Inclinação M da linha de estado crítico. 
Figura 2.13: Inclinac¸a˜o da linha Mc do estado critico (Pedroso, 2002)
2.6.1.3 SUPERFI´CIE DE POTENCIAL PLA´STICO
A taxa de deformac¸a˜o pla´stica pode ser derivada de um potencial pla´stico, tendo uma
func¸a˜o Q (Figura 2.14) a qual so´ depende das tenso˜es Q(σ). A gerac¸a˜o das deformac¸o˜es
pla´sticas podem ser escritas em func¸a˜o das tenso˜es, como se veˆ na Equac¸a˜o 2.19. O
importante desta superf´ıcie e´ a direc¸a˜o do vetor de deformac¸a˜o pla´stica. Uma vez que este
vetor e´ perpendicular a` superf´ıcie potencial Q como se mostra na Figura 2.14.




Se a superf´ıcie de plastificac¸a˜o e´ menor que 0 na˜o se geram deformac¸o˜es pla´sticas, como
se veˆ na Equac¸a˜o 2.20.
f(σ) < 0 : εp = 0 (2.20)
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Figura 2.4 - Comportamento elastoplástico. 
 
2.1.2 - FUNÇÃO DE PLASTIFICAÇÃO 
 
Na situação unidimensional, a verificação do início de plastificação é imediata, bastando 
comparar a tensão atuante com a tensão de plastificação, 0Y  (Figuras 2.3 e 2.4). Essa 
comparação po e ser feita por uma expressão como x x 0F( ) Y= s -  em que xs  é  tensão 
atuante e 0Y  é a tensão de plastificação. Se F 0= , então x 0Ys = , que indica que o material 
está na iminência da plastificação. Se F 0<  o material está no regime elástico. Não há 
possibilidade de F ser maior que zero. 
 
 
Figura 2.5 - Superfícies de plastificação e potencial plástico e lei de fluxo. 
Figura 2.14: Superf´ıcie de plastificac¸a˜o e potencial pla´stico. (Pedroso, 2002)
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2.6.1.4 LEI DE ENDURECIMENTO
O modelo Cam Clay conta com uma lei de endurecimento isotro´pica dada em um plano
semi-logar´ıtmico das tenso˜es efetivas me´dias e o volume espec´ıfico (1 + e), como se mostra
na Figura 2.15. Desta Figura, evidenciou-se que, com a mudanc¸a das deformac¸o˜es, ha´ uma
alterac¸a˜o na resposta das tenso˜es como ilustra-se na Figura 2.16.

















Figura 2.16: Plano tridimensional das tenso˜es e a deformac¸a˜o (Roscoe et al., 1963)
A deformac¸a˜o esta´ dividida em duas partes como mostra-se na Equac¸a˜o 2.21 composta
do volume ela´stico e pla´stico. Do anterior, o volume pla´stico pode ser escrito como a
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diferenc¸a entre a variac¸a˜o no volume total e a variac¸a˜o de volume ela´stico, sabendo que essas
deformac¸o˜es esta˜o relacionadas com as inclinac¸o˜es λ e κ no plano semi-logar´ıtmico (Figura
2.16). Baseado nesta suposic¸a˜o e derivando com relac¸a˜o ao tempo obte´m-se a Equac¸a˜o
2.31 (lei de endurecimento do modelo). A continuac¸a˜o apresenta-se o desenvolvimento
ba´sico da lei de endurecimento do CCM.
∆V = V e + V p (2.21)
Tendo em conta a lei de compressa˜o semi-logar´ıtmica do material na parte de compressa˜o
do material e de recompressa˜o
V = λ ln p+ Vλ (2.22)
V = κ ln p+ Vκ (2.23)
o volume pla´stico pode ser descrito como
V p = ∆V − V e (2.24)
substituindo
V p = −λ ln p+ κ ln p (2.25)
fatorizando
V p = −(λ− κ) ln p (2.26)
de forma diferencial
∂V p = −(λ− κ)∂pc
pc
(2.27)




















2.6.1.5 LEI DE FLUXO
A lei de fluxo e´ uma func¸a˜o das deformac¸o˜es pla´sticas. Essa lei pode ser escrita por
meio da Equac¸a˜o 2.32, que depende de φ˙ (escalar da proporcionalidade) e Q (func¸a˜o de
potencial pla´stico em func¸a˜o das tenso˜es), embora o modelo possa ter uma lei de fluxo








Apresentando o desenvolvimento resumido da diferenciac¸a˜o parcial obtida da Equac¸a˜o
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onde

























































































‖ ξ ‖ (2.48)
2.6.1.6 PARAˆMETROS
Os paraˆmetros do modelo elastopla´stico CCM sa˜o cinco (λ, κ, N , Mc y µ). Podendo
ser obtidos nos seguintes ensaios: adensamento triaxial isotro´pico, cisalhamento triaxial
na˜o drenado e compressa˜o simples.
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Adensamento triaxial isotro´pico. Com este ensaio se obte´m a curva de compressa˜o
do material no plano de tensa˜o efetiva me´dia, em escala logar´ıtmica, e o ı´ndice de vazios.
Da curva anterior calculam-se os paraˆmetros: λ, κ e N . Os dois primeiros sa˜o as inclinac¸o˜es
da curva nas partes de recompressa˜o e adensamento normal, como e´ mostrado na Figura
2.15. O paraˆmetro N e´ a projec¸a˜o da curva para um ı´ndice de vazios com tensa˜o efetiva
me´dia de 1kPa.
Triaxial na˜o drenado. Do ensaio de cisalhamento se obte´m dois paraˆmetros do solo:
Mc e E (opcional). O primeiro e´ a inclinac¸a˜o de uma linha comec¸ando do ponto de origem
de um plano de invariantes de tensa˜o q e p para os pontos das trajeto´rias que chegam
ao estado cr´ıtico. O segundo paraˆmetro e´ o mo´dulo de elasticidade E, definido como a
inclinac¸a˜o da parte linear na curva de deformac¸a˜o axial e a tensa˜o desviadora.
Compressa˜o simples. Neste ensaio se obte´m a relac¸a˜o de Poisson ν que relaciona a
deformac¸a˜o unita´ria lateral com a deformac¸a˜o unita´ria vertical.
2.6.1.7 ESQUEMA DE IMPLEMENTAC¸A˜O NUME´RICA
A seguir sera´ apresentado o esquema resumido das equac¸o˜es para a implementac¸a˜o
de um algoritmo de integrac¸a˜o expl´ıcita. A representac¸a˜o tensorial adotada e a ordem
do esquema e´ consistente com as convenc¸o˜es do programa ABAQUS. Os tensores de
quarta ordem Ce, I, Idev esta˜o escritos com uma notac¸a˜o compacta de so´ 36 componentes
e sa˜o escritos em negrito (Ce, I, Idev). Para fazer esta transformac¸a˜o considera-se se e´
covariante o contravariante na implementac¸a˜o do modelo, tendo isto em conta por toda a
implementac¸a˜o para na˜o ter inconsisteˆncias de notac¸a˜o. Isto foi feito por que o programa
ABAQUS trabalha com notac¸a˜o compacta. Os tensores de tensa˜o e deformac¸a˜o sa˜o
trocados na implementac¸a˜o no programa por tensores de 6 componentes.
Passos de implementac¸a˜o do algoritmo:
i. Definir paraˆmetros N , ν, κ, λ, Mc do material:
ii. Definir condic¸o˜es iniciais por varia´veis de estado pc,
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[1a] = [1a] =
[




λ+ 2G λ λ 0 0 0
λ+ 2G λ 0 0 0










1 0 0 0 0 0
1 0 0 0 0
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iii. Realizac¸a˜o de passo de prova ela´stico (trial elastic step):









































en+1 = en + (1 + en)TRACE[∆εn] ∗∆t
vi. Se f trn ≥ 0, corrije-se todas as varia´veis com as deformac¸o˜es pla´sticas
 Correc¸a˜o por o escalar da proporcionalidade
∆φ˙n+1 = 0
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en+1 = en+1 + (1 + en+1)TRACE[∆εn+1] ∗∆t
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 Calculou o mo´dulo elasto-pla´stico consistente































2.6.2 MODELO HIPOPLA´STICO (VERSA˜O MASI´N 2006)
A princ´ıpio, a hipoplasticidade foi desenvolvida para solos granulares com a suposic¸a˜o
de deformac¸o˜es incrementais na˜o-lineares (Fuentes, 2008). Um dos primeiros modelos foi
proposto no ano de 1977 por Von Wolffersdorff e posteriormente modificado por Herle e
Kolymbas no ano de 1985 (Mas´ın, 2006). Estes modelos na˜o descrevem o comportamento
de solos finos. Por esta raza˜o Mas´ın (2006) propoˆs um modelo capaz de descrever este
comportamento. Em seguida, detalham-se as caracter´ısticas ba´sicas do modelo.
2.6.2.1 EQUAC¸A˜O CONSTITUTIVA
O modelo e´ representado pela equac¸a˜o 2.49, a qual esta´ escrita como incrementos na˜o
lineares em func¸a˜o do tempo para relacionar tenso˜es
◦
T e deformac¸o˜es D, como e´ mostrado
na Figura 2.17. Por essa raza˜o, o modelo tem va´rias caracter´ısticas: na˜o ha´ necessidade de
uma superf´ıcie de plastificac¸a˜o; a equac¸a˜o serve tanto para carga quanto para descarga e
na˜o requer decomposic¸a˜o da taxa de deformac¸a˜o em uma parte ela´stica e outra pla´stica.
◦
T = L : D + N ‖ D ‖ (2.49)
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Figura 2.17: Comportamento Hipoplastico (Carranza, 2008)
Na Equac¸a˜o 2.49, define-se adicionalmente o tensor de quarta ordem L que e´ uma
func¸a˜o do tensor de tenso˜es de Cauchy T e o crite´rio de falha Matsuoka-Nakai, como
apresentado na Equac¸a˜o 2.50. Definem-se os componentes do tensor como: Tˆ e´ a divisa˜o
do tensor de tenso˜es de Cauchy sobre seu trac¸o; I como um tensor unita´rio de quarta
ordem e os fatores escalares a∗ e F sa˜o func¸a˜o do crite´rio de falha de Matsuoka-Nakai
apresentados nas Equac¸o˜es 2.51 e 2.52. Adicionalmente, na Equac¸a˜o 2.53 apresenta-se o
fator escalar c1 que tem a influeˆncia do estado cr´ıtico, da lei de compressa˜o de Butterfield
na Equac¸a˜o 2.54 e a incorporac¸a˜o do paraˆmetro r que e´ uma func¸a˜o do mo´dulo volume´trico
e mo´dulo de cisalhamento na˜o drenado na Equac¸a˜o 2.55. O fator c2 e´ func¸a˜o do fator
escala c1 e do crite´rio de estado cr´ıtico como veˆ-se na Equac¸a˜o 2.56. O crite´rio de estado
cr´ıtico esta representado em um plano de tenso˜es com os aˆngulos θ definido na Equac¸a˜o









Figura 2.18: Aˆngulo de Lode (Niemunis, 2003)
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c2 = 1 + (1− c1) 3
a∗2
(2.56)
cos θ = −
√
6







3 ‖ Tˆ∗ ‖ (2.58)
O u´ltimo fator da equac¸a˜o constitutiva (Equac¸a˜o 2.49) e´ dado pelo tensor de segunda
ordem N mostrado na Equac¸a˜o 2.59, tendo como componentes o tensor de segunda ordem
m definido na Equac¸a˜o 2.60 e que tem a lei de fluxo incorporada. A func¸a˜o Y conte´m a
func¸a˜o de tensa˜o cr´ıtica em func¸a˜o dos invariantes do tensor de tenso˜es, como apresenta-se
na Equac¸a˜o 2.61.










Tˆ + Tˆ∗ − Tˆ
3
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I1 = trT (2.62)
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T : T− (I21 )
]
(2.63)
I3 = det T (2.64)
Por u´ltimo a equac¸a˜o ba´sica foi modificada a` Equac¸a˜o 2.65 para introduzindo dois fatores
escalares fb e fs, que conteˆm a barotropia, e a picnotropia do material e sa˜o mostrados
nas Equac¸o˜es 2.66 e 2.67.
◦



















2.6.2.2 LEI DE FLUXO
O conceito de lei de fluxo foi explicado na sec¸a˜o 2.6.1.5. Nesta sec¸a˜o so´ se demonstra
com o modelo hipopla´stico que a lei de fluxo e´ igual a` taxa de deformac¸a˜o na direc¸a˜o
oposta. Isto tambe´m se atende na elastoplasticidade. A representac¸a˜o da lei de fluxo e´
dada pelo tensor B, definido na Equac¸a˜o 2.68.
B = L−1 : N (2.68)
Escrevendo a equac¸a˜o ba´sica constitutiva.
◦
T = L : (D + B ‖ D ‖) (2.69)
Para testar que B e´ igual a` direc¸a˜o das deformac¸o˜es, se da˜o as condic¸o˜es de estado cr´ıtico
(
◦
T = 0 e fd = 1). Isto conduz para que a magnitude de B seja 1, o que graficamente pode
ser visto na Figura 2.19. Escrevendo a fo´rmula com os fatores barotropia e picnotropia na
Equac¸a˜o 2.70 e substituindo as condic¸o˜es de estado cr´ıtico obte´m-se a equac¸a˜o 2.71.
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Figura 2.19: Condic¸a˜o do estado cr´ıtico (Niemunis, 2003)
◦
T = fsL : (D + fbB ‖ D ‖) (2.70)
0 = fsL : (D + B ‖ D ‖) (2.71)
desenvolvendo matematicamente
0 = D + B ‖ D ‖ (2.72)
−D = B ‖ D ‖ (2.73)
− D‖ D ‖ = B (2.74)
resultando as direc¸o˜es
~D = − ~B (2.75)
2.6.2.3 CONDIC¸A˜O DE ESTADO CRI´TICO
Com a demonstrac¸a˜o pre´via da lei de fluxo apresentada na Equac¸a˜o 2.75 temos a
condic¸a˜o de estado cr´ıtico na equac¸a˜o geral, obtendo-se a norma de cada componente na
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Equac¸a˜o 2.76 (Figura 2.20). Posteriormente, iguala-se a zero e aplica uma func¸a˜o f que
conte´m o crite´rio de estado cr´ıtico, obtendo a Equac¸a˜o 2.77.
1 =‖ B ‖ (2.76)













Figura 2.20: Condic¸a˜o de estado cr´ıtico (adotado de Mas´ın (2006))
Na continuac¸a˜o e´ apresentada a equac¸a˜o geral escrita em termos da regra de fluxo e
crite´rio do estado cr´ıtico.
Definindo o tensor B
B = ~B :‖ B ‖ (2.78)
Partindo do estado cr´ıtico.
‖ B ‖= f + 1⇒ −Y (2.79)
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Substituindo na equac¸a˜o geral obte´m-se como resultado:
◦
T = fsL : (D− fbY m‖m ‖ ‖ D ‖) (2.81)
2.6.2.4 SUPERFI´CIE DE PLASTIFICAC¸A˜O
Uma das vantagens do modelo hipopla´sico e´ que ele na˜o precisa de superf´ıcie de plasti-
ficac¸a˜o. Mas, com algum desenvolvimento matema´tico, pode-se chegar a uma superf´ıcie
swept-out-memory (SOM), que e´ ana´loga a` superf´ıcie de plastificac¸a˜o de modelo CCM.
Elaborou-se esta superf´ıcie com envolto´rias de resposta, encontrando-se uma superf´ıcie
de estado limite que relaciona a superf´ıcie de plastificac¸a˜o com a troca de volume. Isto e´




trT ‖ A−1 : N ‖ 1α (2.82)
A e´ dado por:
A = fsL− 1
λ∗
T⊗ 1 (2.83)
4 STATE BOUNDARY SURFACE IN HY-
POPLASTICITY
State boundary surface is an important feature of
soil behaviour that controls different stress-dilatancy
responses of structured and reconstituted materials
(Sec. 3). Elasto-plastic constitutive models incorpo-
rate state boundary surface, which has a pre-defined
shape, explicitly by definition of a yield (or bound-
ing in the case of advanced models) surface and a
hardening law. On the other hand, hypoplastic mod-
els predict state boundary surface as a consequence
of a particular choice of tensorial functions L and N
and scalar factors fs and fd.
Masˇı´n and Herle (2005b) studied the shape of the
state boundary surface predicted by the hypoplastic
model for clays. Using the concept of normalised
incremental response envelopes they demonstrated
that although the model predicts the state boundary
surface, its explicit mathematical formulation is not
available.
The model, however, allows us to derive mathemat-
ical formulation for swept-out-memory (limit) states,
which may be considered as attractors of soil be-
haviour (Gudehus 1995). Limit states (defined by con-
stant &˚T = T˚/‖T˚‖ and void ratio evolving along nor-
mal compression lines) are achieved asymptotically
after sufficiently long proportional (constant &D) defor-
mation paths. Masˇı´n and Herle (2005b) demonstrated
that in the stress-void ratio space limit states consti-
tute a surface (named swept-out-memory (SOM) sur-
face) and that this surface is a close approximation of
the state boundary surface.
Because at swept-out-memory conditions T˚ ‖ T, it
is possible to introduce a scalar multiplier γ such that
T˚ = γ&T (4)
Eq. (1) therefore, at swept-out-memory conditions,
reduces to
γ&T = fsL : D + fsfdN‖D‖ (5)
The second condition for SOM states (void ratio
evolving along normal compression line) is in con-
sidered hypoplastic models described by
f˙d = 0 (6)
SOM conditions are for a particular hypoplastic
model fully described if we solve Eqs. (4) and (5)
such that for given T and ‖D‖ we find corresponding
γ, &D and fd. For HC and VW models solution was
derived by Masˇı´n and Herle (2005a), only the main
conclusions are reported in the following.
4.1 SOM surface of the hypoplastic model for clays
Solution of Eqs. (4) and (5) for the hypoplastic model
for clays is relatively straightforward, as the multi-
plier γ is independent of void ratio. This follows from
the fact that for the HC model the Eq. (1) is for f˙d = 0
positively homogeneous of degree 1 with respect to T
(the model assumes linear normal compression lines
in the lnp:ln(1+ e) space). Solution for the HCmodel
reads
fd = ‖fsA−1 : N‖−1 (7)
&D = − A
−1 : N
‖A−1 : N‖ (8)
with
A = fsL+ 1
λ∗
T⊗ 1 (9)
The HC model assumes the following expression for







where α is a scalar factor calculated from model pa-
rameters and p∗e is Hvorslev’s equivalent pressure at
the isotropic normal compression line. (2). Therefore
it is possible to calculate the value of p∗e for given T




trT‖fsA−1 : N‖1/α (11)
The SOM surface of the HC model may be conve-
niently plotted in the normalised space T/p∗e.
The shape of the SOM surface of the HC model
for four different sets of material parameters in the
normalised space p/p∗e:q/p∗e is plotted in Fig. 4, cor-
responding parameters are in Tab. 1 (London clay –
Masˇı´n 2005a; Beaucaire marl – Masˇı´n et al. 2005;















Figure 4. SOM surface of the hypoplastic model for clays for
four different sets of material parameters.Figura 2.21: Superf´ıcie SOM em hipopla´sticidade para argilas de diferentes materiais Mas´ın (2006)
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2.6.2.5 LEI DE ENDURECIMENTO
Para este modelo tem-se uma lei de endurecimento isotro´pica igual ao modelo CCM,
mas com a diferenc¸a que e´ dada no plano duplo logar´ıtmico natural da tensa˜o efetiva
me´dia e o volume espec´ıfico, como e´ mostrado na Figura 2.22. Esta lei afeta as Equac¸o˜es
2.53, 2.54, 2.66 e 2.67 no modelo hipopla´stico.
*
*
Figura 2.22: Planos de logaritmo natural da tensa˜o efetiva me´dia e o volume espec´ıfico, proposto por
Butterfield (Fuentes, 2008)
2.6.2.6 PARAˆMETROS
Sa˜o utilizados cinco paraˆmetros igual ao modelo CCM. Estes podem ser obtidos de
um ensaio de adensamento triaxial isotro´pico e de um ensaio de cisalhamento triaxial
em condic¸o˜es drenadas ou na˜o drenadas. A seguir sera´ demostrado como obter esses
paraˆmetros.
Adensamento triaxial isotro´pico, Para descrever a lei de compressa˜o que usa o
modelo (lei de compressa˜o de Butterfield), precisam-se de 3 paraˆmetros (λ∗, κ∗ e N). Os
dois primeiros paraˆmetros λ∗ e κ∗ sa˜o as inclinac¸o˜es de carregamento e descarregamento
de um adensamento isotro´pico em um plano duplo logar´ıtmico natural (Figura 2.22). O
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paraˆmetro N e´ a projec¸a˜o da curva para um ı´ndice de vazios com tensa˜o efetiva me´dia
1kPa no plano logar´ıtmico duplo.
Cisalhamento triaxial na˜o drenado. Deste ensaio teˆm-se dois paraˆmetros: r e
φc. O primeiro e´ definido como a relac¸a˜o do mo´dulo volume´trico (K) e o mo´dulo de
cisalhamento (G) na˜o drenados, que por sua vez esta´ relacionado com o mo´dulo de
elasticidade e com o coeficiente de Poisson na Equac¸a˜o 2.84. O segundo paraˆmetro ϕc e´
obtido da mesma forma que o paraˆmetro Mc do CCM (secc¸a˜o 2.6.1.6), com a diferenc¸a de





2.6.2.7 ESQUEMA DE IMPLEMENTAC¸A˜O NUME´RICA
Apresenta-se o esquema resumido das equac¸o˜es para a implementac¸a˜o de um algoritmo
de integrac¸a˜o explicita do modelo hipopla´stico. A representac¸a˜o tensorial adotada e o
ordem do esquema e´ consistente com as convenc¸o˜es do programa ABAQUS. Os tensores
de tensa˜o e deformac¸a˜o sa˜o de nove componentes neste algoritmo. Estes sa˜o trocados no
inicio e no fim na implementac¸a˜o no programa ABAQUS por tensores de 6 componentes,
a qual e´ a notac¸a˜o utilizada pelo programa.
A seguir e´ apresentado o passo-a-passo da implementac¸a˜o nume´rica:
i. Definir paraˆmetros N , r, κ∗, λ∗, φc do material:




iii. Definir condic¸a˜o inicial da varia´vel de estado e.
iv. Calcular os tensores de tipo tensa˜o.
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n] = [Tˆn]− 1/3[1]
v. Escrever o ı´ndice de vazios no seguinte incremento.
en+1 = en + TRACE[Dn] ∗∆t














 Verificar o aˆngulo de Lode IF NORM[Tˆ∗n] 6 1.0d0 then
cos 3θn = 1.0d0
 ELSE




 IF (cos 3θn > 1), (cos 3θn = 1)
 IF (cos 3θn > −1), (cos 3θn = −1)
 ENDIF
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viii. Calculo dos tensores L e N.
 Calculo de constantes
c1 =
(
2(3 + a∗2 − 2α√3a∗)
9r
)












































2I+ c2a∗2Tˆn ⊗ Tˆn
)





ix. Calcular o tensor de tenso˜es de ZAREMBA-JAUMMAN
◦
Tn = (fs[Ln] : [Dn]) + fsfdNnNORM[Dn]
x. Atualizar estado de tenso˜es
[Tn+1] = [Tn] + [
◦
Tn] ∗∆t
xi. Calculo de mo´dulo hipopla´stico
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2.7 ME´TODOS PROBABILI´STICOS
Os me´todos mais utilizados sa˜o o me´todo de Monte Carlo, me´todo de Taylor (FOSM)
e o me´todo dos pontos de estimativa (Rosenblueth). Estes me´todos fazem a validac¸a˜o da
distribuic¸a˜o de probabilidade de uma varia´vel dependente que neste caso e´ por exemplo
o fator de seguranc¸a, a margem de seguranc¸a ou deformac¸a˜o admiss´ıvel, em func¸a˜o das
distribuic¸o˜es estat´ısticas das varia´veis independentes, como por exemplo: paraˆmetros
de tensa˜o e deformac¸a˜o do modelo constitutivo usado e varia´veis de carga. Abaixo,
apresenta-se os componentes e conceitos ba´sicos para utilizac¸a˜o do me´todo de Monte Carlo.
2.7.1 FUNC¸A˜O DE ESTADO LIMITE O FUNC¸A˜O DE DE-
SEMPENHO
Para fazer uma estimativa de confiabilidade e´ necessa´ria uma func¸a˜o de estado limite
ou de desempenho. Esta func¸a˜o de estado limite delimita um domı´nio seguro de um na˜o
seguro. Na pra´tica comum da geotecnia se usam as func¸o˜es de fator de seguranc¸a (FS) e a
margem de seguranc¸a (MS) (Prada et al., 2011), onde o fator de seguranc¸a e´ a raza˜o entre
a capacidade de carga e a carga, como mostrado na Equac¸a˜o 2.85. A margem de seguranc¸a





MS = capacidade de carga− carga (2.86)
O FS e MS sa˜o func¸a˜o das propriedades mecaˆnicas do solo, e estas por sua vez sa˜o
tratadas como varia´veis de probabilidades. A realizac¸a˜o da varia´vel depende de uma func¸a˜o
de densidade de probabilidade caracterizada pelos paraˆmetros de me´dia e desvio padra˜o
para uma varia´vel que e´ a distribuic¸a˜o normal ou log-normal.
2.7.2 ME´TODO DE MONTE CARLO
A partir da criac¸a˜o de um grande nu´mero de jogos de valores, gerados aleatoriamente,
aplica-se uma distribuic¸a˜o estat´ıstica dos paraˆmetros de incerteza e calcula-se a func¸a˜o de
desempenho para cada jogo. Os valores da probabilidade de falha podem ser calculados
diretamente dos resultados dos jogos de dados gerados aleatoriamente obtendo assim a
distribuic¸a˜o de probabilidade. Este me´todo tem a vantagem da simplicidade conceitual,
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mas requer um grande nu´mero de jogos de valores da func¸a˜o de desempenho para chegar
a uma precisa˜o adequada. Ao contra´rio de outros me´todos, a simulac¸a˜o de Monte Carlo
na˜o da´ nenhuma luz sobre a contribuic¸a˜o relativa dos paraˆmetros aleato´rios (Baecher &
Christian, 2003).
2.8 MODELAGEM DE ESTACAS EM ELEMENTOS
FINITOS
As pesquisas de estacas por me´dio de elementos finitos teˆm sido baseadas em treˆs fatores
principais: etapas de construc¸a˜o, atrito entre o solo e a estaca e o modelo constitutivo. Em
seguida, mostram-se que estes fatores se usam em va´rias pesquisas em elementos finitos.
2.8.1 MODELO CONSTITUTIVO E ATRITO SOLO-ESTACA
Da revisa˜o do estado da arte em modelagem de elementos finitos de estacas submetidas
a carga lateral e vertical, podem ser extra´ıdas as seguintes caracter´ısticas: Modelo da
interac¸a˜o solo-estaca; Modelo constitutivo; To´pico principal de estudo da pesquisa.
A Tabela 2.8 mostra as informac¸o˜es resumidas.
Tabela 2.8: Resumo do estado da arte do modelagem de estacas em elementos finitos.
Refereˆncia Lei Modelo To´pico
de atrito constitutivo de estudo
Mota (2003)P Mohr-Coulomb Mohr-Coulomb Carga vertical de estacas em solo
tropical com paraˆmetros obtidos
atrave´s de ensaios de campo
Garcia et al. (2006)A rugosa viscohipoplasticidade Simulac¸a˜o da histo´ria de tenso˜es em
radier estaqueado da torre Messeturm
(Alemanha) com dados medidos
Johnson et al. (2006)A Coulomb Mohr-Coulomb Influeˆncia da forma da estaca e
do efeito de inclinac¸a˜o da carga
Anjos (2006)P Mohr-Coulomb Mohr-Coulomb Estudo de estaca escavada (tubula˜o)
em solo tropical
Carranza (2008)A Coulomb Mohr-Coulomb e Estacas submetidas a carga
viscohipoplasticidade c´ıclica vertical e lateral
Zamri et al. (2009)P Mohr-Coulomb Mohr-Coulomb Comportamento lateral de estacas
em solo coeso com mudanc¸a
de n´ıvel d’a´gua
Said et al. (2009)L Mohr-Coulomb Mohr-Coulomb Comportamento de provas de carga
com vertical em modelo axissime´trico com
modificac¸o˜es influeˆncia do processo construtivo
Lee et al. (2010)A Mohr-Coulomb Mohr-Coulomb Importaˆncia da localizac¸a˜o das estacas
para melhorar a capacidade de carga
num Radier Estaquedo em argila mole
A Programa Abaqus
L Programa LCPC - CESAR
P Programa Plaxis
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2.9 MODELAGEM ESTOCA´STICA DE ESTRUTU-
RAS GEOTE´NICAS
Na atualidade a variabilidade intr´ınseca e episteˆmica dos paraˆmetros geote´cnicos tem
sido de grande importaˆncia no comportamento dos projetos geote´cnicos (Sumanta &
Sivakumar, 2008). Isto e´ devido aos problemas na previsa˜o do comportamento de obras
geote´cnicas que na˜o levam em conta este fator. Como soluc¸a˜o ao mencionado anteriormente,
foram desenvolvidos va´rios me´todos estoca´sticos para levar em conta essa variabilidade e
serem aplicados a`s obras geote´cnicas.
No entanto, estes me´todos ainda na˜o sa˜o aplicados com muita frequeˆncia aos modelos
nume´ricos devido a` limitac¸a˜o nos tempos de ca´lculo e a` complexidade da implementac¸a˜o
nas modelagens nume´ricas, o que conduz a uma utilizac¸a˜o em modelos simples de duas
dimenso˜es e de pouca complexidade.
Nesta sec¸a˜o mostra-se a revisa˜o do estado da arte da modelagem estoca´stica de projetos
geote´cnicos. Na Tabela 2.9 sa˜o extra´ıdas e mostradas as caracter´ısticas principais dos
trabalhos pesquisados: Refereˆncia; Tipo de estrutura geotecnica; Modelo constitutivo;
Tipo se simulac¸a˜o; To´pico de estudo.
Tabela 2.9: Resumo do estado da arte de estruturas geote´cnicas com modelos estoca´sticos.
Refereˆncia Estrutura Modelo Simulac¸a˜o To´pico
constitutivo de estudo
Halidou & Breysse (2007)An Radier Ela´stico Montecarlo Efeito da variabilidade
estaqueado espacial em radier
estaqueados
Sumanta & Sivakumar (2008)F Estacas Mohr-Coulomb Montecarlo Influeˆncia da variabilidade
espacial da coesa˜o na˜o
drenada em estacas
carregadas lateralmente
Hamonangan (2008)An Estacas Mohr-Coulomb Montecarlo e Entendimento da
Markov chain influeˆncia da camada de
rocha da base na
resisteˆncia de estacas
Felling et al. (2010)A Tu´neis Mohr-Coulomb Montecarlo Validac¸a˜o de me´todos
e equac¸o˜es e FOSM para a` ana´lise de tenso˜es
anal´ıticas de apoio no frente
avanc¸ando dos tu´neis
Iason & Straub (2012)S Escavac¸a˜o Mohr-Coulomb Montecarlo e Ana´lise de uma escavac¸a˜o
Markov chain com muro em
cantile´ver por me´dio de
um campo aleato´rio
A Programa Abaqus
F Programa FLAC - 2D





SOLO ESTRUTURADO DO CAMPO
EXPERIMENTAL
3.1 LOCALIZAC¸A˜O
Para esta pesquisa foi constru´ıdo um campo experimental localizado nas instalac¸o˜es
da empresa Solotrat Engenharia Geote´cnica Centro-Oeste. O Campo Experimental esta´
situado na periferia de Bras´ılia, Guara´ (pertencente ao Distrito Federal, regia˜o Centro
Oeste do Brasil). O enderec¸o do campo, de acordo com a nomenclatura vigente no Setor, e´
SIA SMAS, Conjunto A1, Lote 06,Guara´-DF. As coordenadas aproximadas sa˜o 15◦48’59”S
e 47◦57’58”O e a cota de elevac¸a˜o e´ 1084 m. Na Figura 3.1 mostra-se a localizac¸a˜o do
campo experimental.
Figura 3.1: Localizac¸a˜o do campo experimental
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Figura 3.2: Localizac¸a˜o dos grupos de estacas e sondagens para obtenc¸a˜o de amostras no campo experi-
mental
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3.2 ENSAIOS DE CAMPO
Para a caracterizac¸a˜o do solo no campo experimental foram feitas seis perfurac¸o˜es
espac¸adas 2,40 m, com profundidades variando de 8 a 15 m. A localizac¸a˜o dos ensaios e´
apresentada na Figura 3.2, e na Tabela 3.1 apresentam-se os dados de nu´mero de perfurac¸a˜o,
a profundidade ma´xima, data e problemas na realizac¸a˜o dos ensaios.
Tabela 3.1: Resumo dos ensaios de campo feitos no campo experimental
Ensaio Data Profudidade Motivo da
ma´xima (m) paralizac¸a˜o
SPT 1 18/5/11 15 SPT>60 Golpes
SPT 2 20/5/11 15 SPT>60 Golpes
SPT 3 16/11/10 13 SPT>60 Golpes
SPT 4 17/11/10 13 SPT>60 Golpes
SPT 5 18/11/10 13 SPT>60 Golpes
SPT-T 1 18/5/11 15 SPT>60 Golpes
SPT-T 2 20/5/11 15 SPT>60 Golpes
DMT 3/7/11 8 Inclinac¸a˜o excessiva das hastes
Realizaram-se cinco perfurac¸o˜es por meio da cravac¸a˜o vertical cont´ınua de um amostra-
dor padra˜o de diaˆmetro externo de 50,8 mm e 700 mm de comprimento. Simultaneamente
a` penetrac¸a˜o do amostrador, foram feitas medidas do NSPT e do torque (Figura II.1). Para
a obtenc¸a˜o do NSPT determina-se o nu´mero de golpes necessa´rios para a penetrac¸a˜o de
45 cm do amostrador no solo, dividido em treˆs distaˆncias de 15 cm. O NSPT e´ o nu´mero
de golpes dos u´ltimos 30 cm (sem nenhuma correc¸a˜o). A cravac¸a˜o vertical e´ atrave´s da
queda livre de um martelo com massa padronizada de 65 kg, solto de uma altura de 75
cm. Apo´s o ensaio SPT, e´ realizado o ensaio SPT-T, que consiste em aplicar um torque
no amostrador. Isto determina um atrito lateral entre o amostrador e o solo. Os resulta-
dos destas perfurac¸o˜es sa˜o apresentados na Figura 3.3, onde, apresentam-se os seguintes
resultados: Nu´mero de golpes do ensaios SPT versus profundidade; torque ma´ximo obtido
no ensaio na profundidade; torque residual obtido no ensaio versus profundidade; me´dia
do nu´mero de golpes do ensaio SPT e desvio padra˜o dos dados a cada profundidade. Pela
Figura 3.3f, observa-se um reduzido desvio padra˜o ate´ uma profundidade de 7 metros, com
considera´vel aumento posterior dos valores.
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Figura 3.3: Ensaios SPT realizados no campo experimental
Realizou-se uma perfurac¸a˜o por meio do ensaio de dilatoˆmetro de Marchetti (DMT)
(Figura II.2), segundo a norma ASTM (2001). Os aspectos considerados sa˜o: coleta de
dados a cada 20 cm, velocidade de penetrac¸a˜o de 2 cm/s, calibrac¸a˜o antes do ensaio (∆A
e ∆B) e obtenc¸a˜o das presso˜es Pa(pressa˜o para uma separac¸a˜o de membrana de 0,05
mm), Pb (pressa˜o de ga´s a uma deformac¸a˜o radial do diafragma de 1,1 mm) e Pc (pressa˜o
interna do diafragma para voltar a` posic¸a˜o Pa). Com as presso˜es descritas sa˜o calculadas
as seguintes presso˜es: pressa˜o P0 a qual e´ func¸a˜o da profundidade Zm, a pressa˜o Pa e as
constantes de calibrac¸a˜o ∆A e ∆B, como mostra a Equac¸a˜o 3.1. A pressa˜o P1 e´ func¸a˜o da
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pressa˜o Pb, da profundidade Zm e da constante de calibrac¸a˜o ∆B, conforme descrito na
Equac¸a˜o 3.2. Na Figura 3.4 mostram-se as presso˜es P0 e P1 com a profundidade.
A partir das presso˜es, anteriormente calculadas, sa˜o obtidos os paraˆmetros do dilatoˆ-
metro, listados a seguir: mo´dulo dilatoˆmetrico ED que e´ calculado com as presso˜es P0 e
P1 como mostra a Equac¸a˜o 3.3, ı´ndice de material ID que tem a entrada da pressa˜o de
poros como se observa na Equac¸a˜o 3.4, e o ı´ndice de tensa˜o horizontal kD o qual tem
adicionalmente a influeˆncia da tensa˜o vertical efetiva σ′v como mostra a Equac¸a˜o 3.5. Os
valores dos paraˆmetros do DMT obtidos para o furo executado sa˜o apresentados na Figura
3.5.
P0 = 1.05(Pa − Zm + ∆A)− 0.05(Pb − Zm + ∆B) (3.1)
P1 = Pb − Zm + ∆B (3.2)
(a) (b)
Figura 3.4: Leituras iniciais do ensaio DMT
ED = 34.7(P1 − P0) (3.3)
ID =
(P1 − P0)
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(a) (b) (c)
Figura 3.5: Paraˆmetros calculados do ensaio DMT
3.2.1 INTERPRETAC¸A˜O DOS ENSAIOS DE CAMPO
Os ensaios de campo foram usados para definir o perfil do solo a ser utilizado nos
modelos de elementos finitos e suas respectivas propriedades (geomecaˆnicas). A seguir sa˜o
apresentadas as ana´lises destes ensaios.
A partir dos resultados do ensaio SPT foram obtidos paraˆmetros aproximados de
densidade relativa Dr com a proposta de Meyerhof (1957), que relaciona o nu´mero de
golpes do ensaio corrigido por energia, comprimento das hastes e o diaˆmetro do furo e a
tensa˜o efetiva vertical, com a denominac¸a˜o de N60, como mostra a Equac¸a˜o 3.6. Desta
relac¸a˜o obte´m-se o aˆngulo de atrito φ com a Equac¸a˜o 3.7 proposta por Meyerhof (1956) e
o mo´dulo de elasticidade E em MPa e´ calculado pela proposta de Clayton (1993), que
considera uma proporcionalidade entre o nu´meros de golpes (sem correc¸a˜o) e o mo´dulo,
conforme descrito na Equac¸a˜o 3.8. Os resultados das estimativas esta˜o representados nas
Figuras 3.6a a 3.6c. Do ensaio SPT-T obteve-se o paraˆmetro Tp/NSPT , proposto por
Decourt & Filho (1994), como a relac¸a˜o entre torque medido no ensaio e o nu´mero de
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φ = 30 + 0.15Dr (3.7)
E = 1NSPT (3.8)
(a) (b) (c) (d)
Figura 3.6: Paraˆmetros obtidos do ensaio SPT
A partir do ensaio de dilatoˆmetro estimou-se o coeficiente de empuxo no repouso K0,
o qual depende do ı´ndice de tensa˜o horizontal kD, como mostra a Equac¸a˜o 3.9 proposta
por Marchetti (1980). Outra proposta para o K0, realizada por Lacasse & Lunne (1998),
para valores de ID maiores 1,2 e´ apresentada na Equac¸a˜o 3.12, onde verifica-se a influeˆncia
do aˆngulo de atrito. A raza˜o de pre´-adensamento OCR e´ relacionada com kD e ID como
mostram as Equac¸o˜es 3.10 e 3.13, propostas por Marchetti et al. (2001). O mo´dulo de
compressa˜o unidimensional MEDO e´ func¸a˜o do mo´dulo dilatoˆmetrico ED e do ı´ndice de
tensa˜o horizontal kD como mostra a Equac¸a˜o 3.14 proposta por Marchetti et al. (2001).
O aˆngulo de atrito φ so´ e´ func¸a˜o de kD, conforme descrito na Equac¸a˜o 3.11 proposta
por Marchetti (1980), e o mo´dulo de elasticidade E esta´ relacionado com o mo´dulo de
compressa˜o unidimensional MEDO como mostra a Equac¸a˜o 3.18, proposta por Butler em
1975 e referenciada no livro de Schnaid (2009). Tais coeficientes encontram-se representados
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OCR = (0, 5kD)
1.56 (3.10)
φ = 28 + 14.6 log kD − 2.1 log2 kD (3.11)
para ID > 1.2
K0 =
(40 + 23kD − 86kD(1− sinφ) + 152(1− sinφ)− 717(1− sinφ)2)
(192− 717(1− sinφ)) (3.12)
OCR = (0, 5 + 0, 17((ID − 1, 2)/0, 8)kD)1,56+0,35(ID−1,2/0,8) (3.13)
MEDO = EDRm (3.14)
onde
Rm = 0.14 + 2.36 log kD =⇒ ID < 0.6 (3.15)
Rm = 0.5 + 2 log kD =⇒ ID > 3 (3.16)
Rm = 0.32 + 2.18 log kD =⇒ ID > 10 (3.17)
E = 0.8MEDO (3.18)
Atrave´s dos resultados dos ensaios SPT, SPT-T e DMT sa˜o reconhecidas cinco camadas
principais. A primeira camada, de 0 a 5,0 m, possui uma argila arenosa de cor vermelha
com consisteˆncia mole, adereˆncia pegajosa e presenc¸a de plasticidade (AAMV ). O lenc¸ol
frea´tico esta´ a 4,5 m de profundidade. A segunda camada vai ate´ a 8,0 m, composta
por silte arenoso de cor marrom, consisteˆncia me´dia, adereˆncia ligeiramente pegajosa e
ligeiramente pla´stico (SAAM). A terceira camada de 8,0 a 9,0 m, apresenta um silte
arenoso de cor branca e consisteˆncia dura, na˜o pla´stico e na˜o pegajoso (SADB). Apo´s
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os 9,0 m encontra-se uma argila siltosa de consisteˆncia me´dia, ligeiramente pla´stica e cor
marrom escuro (ASMMO). Dos 14,5 m ate´ o final da perfurac¸a˜o, encontrou-se um silte




Figura 3.7: Paraˆmetros obtidos do ensaio DMT
Na identificac¸a˜o das camadas usou-se o trabalho apresentado por Decourt & Filho
(1994), Figura 3.8, integrado aos ensaio realizados SPT e DMT. A primeira camada foi
identificada por meio da relac¸a˜o Tp/NSPT com valores de 2,5 a 5,0 Figura 3.6d, sendo
classificada como argila porosa colaps´ıvel na Figura 3.8. Para conferir este resultado usou-se
a Figura 3.3, apresentado um numero de golpes do ensaio SPT constante menor do que
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seis e um torque de pico quase 0,1 kN.m. Na Figura 3.5b observa-se um comportamento
constante do kD com um valor me´dio igual a 2. Das Figuras 3.6b, 3.6c, teˆm-se um aˆngulo
de atrito igual a 31 graus e um mo´dulo de elasticidade igual a 5 MPa, quase constantes
ate´ os 5 m, semelhante a`s Figuras 3.7a, 3.7b e 3.7d onde ha´ um valor quase constante do
K0 igual a 0,6, de OCR igual a 2 e de aˆngulo de atrito variando de 32 a 36 graus.
Na segunda camada, observou-se o aumento da rigidez conforme descrito na Figura
3.3, onde o nu´mero de golpes do ensaio SPT aumenta de 10 a 20 com a profundidade, e o
torque de pico manteve-se quase constante entre 0,3 a 0,4 kN.m. Da Figura 3.5c observa-se
que os valores do ı´ndice de material ID esta˜o dentro da faixa do solo classificado como
silte. Os valores das Figuras 3.6a, 3.6b e 3.6c mostram um aumento dos paraˆmetros com
a profundidade de forma linear, por exemplo, a densidade relativa Dr varia de 20 a 60
aumentado linearmente, o aˆngulo de atrito de 33 a 38 graus e o mo´dulo de elasticidade
E de 10 a 40 MPa. Nas Figuras 3.7a e 3.7d do ensaio DMT, o K0 se apresenta um
comportamento quase constante com um valor perto de 1,2 e um aˆngulo de atrito de 37 a
42 graus. Na Figuras 3.7c e 3.7e observa-se um aumento linear do mo´dulos MEDO variando
de 40 a 160 MPa e E com valores de 40 a 120 MPa. Disto se observa uma diferenc¸a
entre o ensaio SPT e DMT de quase duas ordens de magnitude com respeito ao valor
obtido para mo´dulo de elasticidade E. Os valores Tp/NSPT esta˜o variando entre 2,5 e 1,5
e classificado a segunda camada como um solo saprol´ıtico (Figura 3.8), sendo notado que
esta classificac¸a˜o e´ aproximada, por ser a correlac¸a˜o va´lida para um solo de Sa˜o Paulo.
Para esta camada classificou-se o mesmo como um silte segundo a clasificac¸a˜o do ensaio
DMT.
Na terceira camada teˆm-se valores aproximados Tp/NSPT menores que 1 (Figura 3.6d)
e o solo em questa˜o e´ classificado como areia sedimentar (Figura 3.8). Nesta camada
verificou-se um aumento ainda maior da rigidez do solo. Este aumento da rigidez levou a`
paralizac¸a˜o do ensaio DMT para na˜o se danificar o equipamento como mostrado na Tabela
3.1. Do ensaio SPT obtiveram-se nu´meros de golpes maiores que 60 (Figura 3.3) levando a
um aˆngulo de atrito de 45 graus, densidade relativa de 80 %, mo´dulo de elasticidade maior
que 60 MPa, como se apresenta na Figura 3.6.
Na quarta camada teˆm-se valores aproximados Tp/NSPT iguais a 1 (Figura 3.6d) e o
solo em questa˜o e´ classificado novamente como areia sedimentar (Figura 3.8). Esta camada
apresentou queda dos paraˆmetros do solo. O ensaio SPT apresenta um nu´mero de golpes
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de 20 a 40 (Figura 3.3a), a densidade relativa de 20 a 40 %, com aˆngulo de atrito me´dio
de 38 graus e mo´dulo de elasticidade me´dio de 40 MPa. Os dados anteriores podem ser
observados nas Figuras 3.6a, 3.6b e 3.6c.
Na u´ltima camada ha´ um novo aumento da rigidez apresentando nu´meros de golpes
maiores que 60 no ensaio SPT, para um trecho maior que 50 cm. Isto impo˜e o termino
das perfurac¸o˜es.
Para concluir, mostram-se na Tabela 3.2 os paraˆmetros me´dios obtidos dos ensaios de
campo, com seus correspondentes coeficientes de variac¸a˜o Cv, assim como o respectivo
perfil do solo esquema´tico na Figura 3.9.
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Figura 3.8: Classificac¸a˜o do tipo de solo com o paraˆmetro Tp/NSPT (Decourt & Filho, 1994)
Figura 3.9: Perfil t´ıpico de solo do campo experimental
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Tabela 3.2: Resumo dos paraˆmetros obtidos dos ensaios de campo no campo experimental
Dr (%)1 φ (o)3 E (MPa)3 k0 (-)2 OCR (-)2 M (MPa)2
Camada Profund. Caracter´ıstica Me´dia Cv Me´dia Cv Me´dia Cv Me´dia Cv Me´dia Cv Me´dia Cv
AAMV 0− 5 Argila arenosa 8 0, 5 29 0, 17 9 0, 5 0, 6 0, 19 1, 8 0, 59 20, 4 1, 49
2 vermelha
SAMM 5− 8 Silte arenoso 33 0, 55 34 0, 12 38 0, 53 1, 2 0, 20 9, 8 0, 7 108, 5 0, 51
2 marrom
SADB 8− 9 Argila siltosa 72 0, 34 39 0, 11 60 0, 38 − − − − − −
2 marrom
ASMMO 9− 14 Silte arenoso 49 0, 36 36 0, 11 43 0, 53 − − − − − −
1 consisteˆncia
me´dia
SARA 1 14 Silte arenoso 73 0, 3 40 0, 12 55 0, 4 − − − − − −
consisteˆncia
me´dia
1 Paraˆmetro obtido do ensaio SPT
2 Paraˆmetro obtido do ensaio DMT
3 Paraˆmetro obtido do ensaio SPT mais DMT
3.3 ENSAIOS DE LABORATO´RIO
Para o estudo do comportamento mecaˆnico do solo do campo experimental foram
coletadas duas amostras em bloco de dimenso˜es 30 cm x 30 cm x 30 cm, a` 3 m de
profundidade, localizadas ao redor do campo experimental (trincheira nas Figuras 3.2 e II.3).
Destas amostras sa˜o feitos ensaios de caracterizac¸a˜o do material e ensaios de comportamento
mecaˆnico, especificamente ensaios de cisalhamento e compresso˜es triaxiais. Dos ensaios de
caracterizac¸a˜o, obte´m-se a classificac¸a˜o do solo. Dos ensaios de comportamento mecaˆnico,
obte´m-se os paraˆmetros para os diferentes modelos constitutivos usados nesta pesquisa por
meio de simulac¸o˜es destes ensaios, como e´ apresentado no Cap´ıtulo 6. Este paraˆmetros
sa˜o introduzidos nos modelos de elementos finitos feitos na sec¸a˜o 7.4.
3.3.1 CARACTERIZAC¸A˜O E DESCRIC¸A˜O DO SOLO
Das amostras em bloco, realizou-se primeiro uma identificac¸a˜o e descric¸a˜o do solo
seguindo as instruc¸o˜es da Norma ASTM-D2488 (2000), baseada em procedimentos visuais
e ensaios manuais. A caracterizac¸a˜o preliminar da amostra de solo foi realizada por meio
da identificac¸a˜o e descric¸a˜o dos solos a partir de paraˆmetros como: cor, textura, odor,
forma, consisteˆncia, cimentac¸a˜o, angularidade, estrutura, umidade natural, resisteˆncia a`
compressa˜o, dilataˆncia, dureza, plasticidade e granulometria volume´trica.
Como caracter´ısticas gerais da amostra observaram-se a colorac¸a˜o vermelha, inodora
e estrutura fina, para o solo seco, posto que a a´gua na˜o e´ vis´ıvel e nem sens´ıvel ao tato.
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O grupo em que se enquadra a amostra trata-se do solo fino, e mais de 50 %, em massa
de suas part´ıculas passaram pela peneira 200 (abertura de 0,074mm). Na Figura 3.10
mostram-se fotos da realizac¸a˜o da identificac¸a˜o e descric¸a˜o do solo.
(a) Descric¸a˜o de cor (b) Descric¸a˜o de dilataˆncia
Figura 3.10: Registro fotogra´fico da identificac¸a˜o e descric¸a˜o do solo
Examinando a granulometria da amostra, por meio de inspec¸a˜o visual do solo destorro-
ado, atribuiu-se ao solo a simbologia CH (C-argila, H-alta compressibilidade) (Lambe &
Whitman, 1996), o qual apresenta a resisteˆncia seca variando entre alta a muito alta, a
dilataˆncia entre nenhuma a baixa e tenacidade me´dia.
Posteriormente, realizarem-se ensaios de caracterizac¸a˜o do material, com ensaios de
umidade w, limite de liquidez wL, limite de plasticidade wP , peso espec´ıfico γ, peso
espec´ıfico de so´lidos γs, peso espec´ıfico seco γd, granulometria (me´todo da sedimentac¸a˜o) e
o ca´lculo do ı´ndice de plasticidade IP , apresentados na Tabela 3.3.
Tabela 3.3: Caracterizac¸a˜o ba´sica do material sob estudo em amostras indeformadas
Camada Profund. Descric¸a˜o w wL wP Ip γ γs γd Areia Silte Argila
(m) (-) (%) (%) (%) (%) (kN/m3) (kN/m3) (kN/m3) (%) (%) (%)
AAMV 0− 5 Argila arenosa 32, 4 42 30 12 14, 85 26, 69 11, 39 16, 4 11, 3 72, 3
(CH) vermelha
3.3.2 ENSAIOS TRIAXIAIS
Para a caracterizac¸a˜o geomecaˆnica do solo realizou-se dez ensaios triaxiais em condic¸o˜es
saturadas . Em alguns ensaios foram realizadas trocas de velocidades, relaxamento e
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troca das trajeto´rias de tenso˜es. Isto e´ feito para se observar quais carater´ısticas devem
ter os modelos constitutivos usados no presente trabalho. Com os ensaios, realizou-se
uma calibrac¸a˜o dos modelos constitutivos escolhidos, para observar o desempenho e o
comportamento mecaˆnico do solo, e obter os paraˆmetros que eventualmente devera˜o ser
usados nos modelos de elementos finitos.
3.3.2.1 COMPRESSO˜ES TRIAXIAIS
Foram feitos quatro ensaios de adensamentos anisotro´picos (CA) variando os caminhos
de tenso˜es com relac¸o˜es a η = q/p′ = 0, 0, 0, 3, 0, 5 e 0, 0− 0, 5, como mostra a Figura 3.11.
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CA ensaio - η=0,5 - K=0,625
CA ensaio - η=0,3 - K=0,75
CA ensaio - η=0,0 - K=1
CA ensaio - η=0,5-0,0 - K=0,625-1
Figura 3.11: Trajeto´rias de tenso˜es das compresso˜es
O primeiro ensaio foi um adensamento isotro´pico (η = 0, 0) a uma velocidade de
deformac¸a˜o vertical constante de s˙ = 0.02mm
min
ate´ uma tensa˜o efetiva me´dia ma´xima
pMax de 500 kPa, como e´ mostrado na Figura 3.12, por meio da curva de adensamento
isotro´pica acompanhada da tensa˜o de pre´-adensamento. Da Figura 3.12a observa-se que
na˜o ha´ uma tensa˜o efetiva vertical pv bem definida pelo me´todo de Casagrande. Para
resolver este problema usou-se o me´todo de Becker et al. (1987) que relaciona a tensa˜o
de pre´-adensamento pc com a energia de deformac¸a˜o ou trabalho por unidade de volume.
Isto e´ feito com o ca´lculo da energia de deformac¸a˜o que relaciona a tensa˜o efetiva vertical
pv e o diferencial de deformac¸a˜o volume´trica dεv conforme descrito na Equac¸a˜o 3.19, e
plotado com a tensa˜o efetiva me´dia p. Na Figura 3.12b, realiza-se um me´todo bilinear e na
intersec¸a˜o das duas linhas obte´m-se a tensa˜o de pre´-adensamento pc (Beaumelle, 1991). Os
valores de tensa˜o de pre´-adensamento pelo me´todo de Becker sa˜o semelhantes aos obtidos
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pelo me´todo de Casagrande (Beaumelle, 1991) e Pacheco de 1970. Na Figura 3.12a mostra-
se uma trajeto´ria no plano de tensa˜o efetiva me´dia p contra o ı´ndice de vazios e, dividida
em duas partes: a primeira parte da curva mostra um comportamento sobre-adensado, o
qual corresponde ao intervalo ela´stico do material. Segundo a mecaˆnica dos solos cla´ssica
(Whitlow, 1994; Helwany, 2007) isto corresponde a uma tensa˜o de pre´-adensamento que
tem um valor pc = 65 kPa, como mostra a Figura 3.12b. A segunda parte e´ a troca da
inclinac¸a˜o da curva que corresponde a` parte onde o solo esta´ normalmente adensado e
apresenta um comportamento elasto-pla´stico. Nos Anexos II.4a e II.4b, apresenta-se a





(pv · dεv) (3.19)
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CA ensaio - h=0,0 - K=1.0 - s=0,02 [mm/mim]
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s´P=65 KPa
(b)
Figura 3.12: Ensaio de compressa˜o com η = 0, 0
Posteriormente, realizou-se um ensaio de adensamento triaxial com uma relac¸a˜o de
tenso˜es η = q/p = 0, 3 e um relaxamento (troca de tensa˜o efetiva me´dia sem trocas do
volume) de um dia e meio. Este ensaio esta´ apresentado nas Figuras 3.13a e 3.13b. A
trajeto´ria de tenso˜es e o ponto da tensa˜o de pre´-adensamento e´ mostrada na Figura 3.11.
O ca´lculo da tensa˜o de pre´-adensamento encontra-se no Anexo II.5a. Na Figura 3.13b,
relacionando a tensa˜o efetiva me´dia e o tempo, veˆ-se o ponto onde comec¸a a relaxac¸a˜o, o
qual mostra um decremento da tensa˜o efetiva me´dia ate´ um ponto no tempo onde a curva
toma um valor assinto´tico. Disto, obte´m-se que depois deste tempo na˜o ha´ decrescimento
da tensa˜o efetiva me´dia no tempo e se assemelha a uma curva exponencial. Depois do
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relaxamento prossegue-se o adensamento ate´ uma tensa˜o efetiva me´dia p = 535 kPa, a
partir do qual inicia-se um descarregamento ate´ p = 5 kPa e volta-se a carregar ate´ uma
tensa˜o efetiva me´dia de p = 580 kPa, como e´ apresentado na Figura 3.13a.
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CA ensaio - h=0,3 - K=0,75 - s=0,02 [mm/mim]
Relaxamento
Descarregamento - s=0,02 [mm/mim]
(b)
Figura 3.13: Ensaio de compressa˜o com η = 0, 3
O terceiro ensaio foi realizado com uma relac¸a˜o de tenso˜es η = q/p = 0, 5 e com
troca de velocidades. A trajeto´ria de tenso˜es e o ponto da tensa˜o de pre´-adensamento
esta˜o apresentados na Figura 3.11. As trocas de velocidades sa˜o apresentadas ao plotar a
tensa˜o efetiva me´dia e o ı´ndice de vazios (Figura 3.14a), iniciando-se a uma velocidade de
deformac¸a˜o vertical igual a s˙ = 0.01mm
min
, a qual e´ incrementada ao longo do tempo por
uma velocidade igual a s˙ = 0.001mm
min
, a fim de obter uma relac¸a˜o de velocidades igual a
dez. Deste ensaio, observa-se uma troca entre a linha de adensamento do material com
outra linha paralela para esta velocidade, o que concorda com o trabalho apresentado
por Tatsuoka et al. (2000), no qual o nome dado a estas linhas e´ de iso´tacas. Do mesmo
ensaio plotou-se a sa´ıda d’a´gua e o tempo na Figura 3.14b, observando que a sa´ıda d’a´gua
e´ linear com o tempo e as variac¸o˜es de inclinac¸a˜o da curva dependem da velocidade, com
isto pode-se dizer que ∆V ol. = f(vel) para pequenas deformac¸o˜es. No Anexo II.6 sa˜o
apresentadas figuras complementares da energia de deformac¸a˜o, tensa˜o efetiva me´dia e da
tensa˜o efetiva me´dia com o tempo.
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CA ensaio - h=0,5 - K=0,625 - s=0,01 [mm/mim]
CA ensaio - h=0,5 - K=0,625 - s=0,001 [mm/mim]
(b)
Figura 3.14: Ensaio de compressa˜o com η = 0, 5
No u´ltimo ensaio, realizou-se um adensamento com uma relac¸a˜o de tenso˜es η =
q/p = 0, 5 ate´ uma tensa˜o efetiva me´dia ma´xima p igual a 140 kPa e uma velocidade de
deslocamento vertical constante de s˙ = 0.02mm
min
. Depois efetuou-se um descarregamento
ate´ atingir a condic¸a˜o isotro´pica, e novamente continuar o adensamento com uma relac¸a˜o
de tenso˜es de η = 0, 0 ate´ uma tensa˜o efetiva me´dia ma´xima p igual a 590 kPa, com
a mesma velocidade, como e´ mostrado na Figura 3.11. Na Figura 3.15a, tensa˜o efetiva
me´dia e ı´ndice de vazios, apresenta-se a troca da tensa˜o de pre´-adensamento depois do
descarregamento, que foi calculado com a energia de deformac¸a˜o, como e´ mostrado na
Figura 3.15b. Destas Figuras observa-se que depois da troca de trajeto´ria de tenso˜es o
solo volta a` mesma linha de adensamento, o que significa que a trajeto´ria de tenso˜es na˜o
tem influeˆncia na inclinac¸a˜o da curva de adensamento no ramo normalmente consolidado
do solo.
(a) (b)
Figura 3.15: Ensaio de compressa˜o com η = 0, 5− 0, 0
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Na Tabela 3.4 mostram-se todas as informac¸o˜es resumidas sobre a trajeto´ria de tenso˜es,
o ı´ndice de vazios inicial, a tensa˜o efetiva media ma´xima do ensaio, a tensa˜o desviadora
ma´xima, a caracter´ıstica do ensaio, as datas de realizac¸a˜o dos ensaios e o local da realizac¸a˜o
dos ensaios laboratoriais.
Tabela 3.4: Resumo dos ensaios de adensamento triaxial realizados no campo experimental
Ensaio η K e0 pMax qMax Caracter´ıstica Data
(-) (-) (kPa) (kPa) (–) (-)
Isotro´pico 1 0, 0 1, 0 1, 0 500 0 – 04/8/11
Anisotro´pico 1 0, 3 0, 75 0, 98 580 174 Relaxamento 25/8/11
Anisotro´pico 1 0, 5 0, 625 1, 02 650 325 Troca de 6/9/11
velocidade
Anisotro´picos 1 0, 5− 0, 0 0, 625− 1, 0 1, 04 590 80 Troca de 13/9/11
relac¸a˜o de tenso˜es
1 Feito na Universidade dos Andes
3.3.2.2 ENSAIOS DE CISALHAMENTO TRIAXIAL CONVENCIONAL
Realizaram-se seis ensaios triaxiais sob condic¸o˜es drenada e na˜o drenada (Figura 3.16).
Com estes ensaios se obte´m o comportamento do solo em condic¸o˜es de cisalhamento e o
paraˆmetro do estado cr´ıtico e da rigidez do solo.
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p'=110 kPa -OCR=1,0 - Ensaio CIU
p'=200 kPa -OCR=1,0 - Ensaio CIU
p'=300 kPa -OCR=1,0 - Ensaio CIU
p'=110 kPa -OCR=1,0 - Ensaio CID
p'=200 kPa -OCR=1,0 - Ensaio CID
p'=300 kPa -OCR=1,0 - Ensaio CID
Figura 3.16: Trajeto´rias de cisalhamento nos ensaios triaxiais
Primeiro, realizaram-se treˆs ensaios adensados isotropicamente a presso˜es confinantes
iguais a 110, 200 e 300 kPa. Posteriormente, gerou-se uma tensa˜o desviadora de forma
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trajeto´rias sa˜o plotadas na Figura 3.16. Desta figura, observa-se uma maior tensa˜o
desviadora de pico com o aumento da tensa˜o confinante. Ademais, a Figura 3.17a mostra
que a tensa˜o desviadora e´ maior com a pressa˜o confinante para uma deformac¸a˜o axial
unita´ria determinada. De forma ana´loga ocorre na Figura 3.17b com um maior excesso de
poropressa˜o devido ao aumento da pressa˜o confinante, o que e´ um comportamento t´ıpico
na mecaˆnica de solo (Whitlow, 1994; Helwany, 2007). Por outro lado, na Figura 3.16
teˆm-se que duas das treˆs trajeto´rias de tenso˜es atendem a` mesma linha do estado cr´ıtico,
e o ensaio com uma pressa˜o de 110 kPa atende a outra linha do estado cr´ıtico. Outro
fator dos ensaios e´ o fato das trajeto´rias atenderem a linha do estado cr´ıtico e continuarem
na linha seguindo a linha do estado cr´ıtico, o que leva o solo a ganhar resisteˆncia com
a deformac¸a˜o unita´ria, como se mostra na Figura 3.17a. A condic¸a˜o anterior na˜o e´ um
comportamento comum a`s argilas como demostrado no trabalho de Roscoe et al. (1963),
onde se observa que as trajeto´rias de tenso˜es chegam ate´ a linha do estado cr´ıtico. Do
trabalho realizado por Roscoe et al. (1963) baseia-se a maioria dos modelos constitutivos
para argilas.
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p'=200 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CIU
p'=300 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CIU
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p'=110 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CIU
p'=200 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CIU
p'=300 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CIU
(b)
Figura 3.17: Ensaio triaxial na˜o drenado
Realizaram-se outros treˆs ensaios adensados a`s tenso˜es efetivas de 110, 200 e 300
kPa, mas gerando uma tensa˜o desviadora em condic¸o˜es drenadas (ensaio CID) com a
variac¸a˜o da velocidade de deslocamento vertical para se observar os efeitos viscosos que
possam ter o solo testado. O primeiro ensaio foi adensado a uma tensa˜o confinante igual
74
CAPI´TULO 3. COMPORTAMENTO MECAˆNICO DO SOLO ESTRUTURADO DO
CAMPO EXPERIMENTAL TESE
a 110 kPa, a qual supera a tensa˜o de pre´-adensamento, como e´ mostrado na Figura
3.12. Posteriormente ao adensamento, iniciou-se um cisalhamento a uma velocidade de
deslocamento vertical igual a s˙ = 0.03mm
min
, a qual e´ incrementada ao longo do tempo por
uma velocidade igual a s˙ = 0.003mm
min
. O segundo ensaio foi realizado do mesmo modo, mas
com uma pressa˜o confinante de 200 kPa. O u´ltimo ensaio foi realizado com uma pressa˜o
confinante de 300 kPa sem troca de velocidades. As trajeto´rias de tenso˜es sa˜o mostradas
na Figura 3.16, de onde se observa que estas trajeto´rias chegam quase a` mesma linha do
estado cr´ıtico. Na Figura 3.18a apresentam-se as trocas de velocidade da deformac¸a˜o axial
e da tensa˜o desviadora, evidenciando uma baixa influeˆncia da troca de velocidades na
trajeto´ria da curva e, portanto, pouco efeito viscoso no solo. Na Figura 3.18b mostra-se
a deformac¸a˜o axial e a deformac¸a˜o volume´trica, onde se observa que, quanto maior a
pressa˜o de confinante, maior sera´ a deformac¸a˜o volume´trica. Das Figuras 3.16 e 3.18a
tambe´m se observa que quanto maior a tensa˜o confinante, maior sera´ a tensa˜o desviadora.
Analogamente, maior a deformac¸a˜o axial, maior a tensa˜o desviadora ate´ o ponto onde o
ensaio atinge o estado cr´ıtico.
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p'=110 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CID
p'=200 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CID
p'=300 kPa - OCR=1,0 - Ensaio CID
(b)
Figura 3.18: Ensaio triaxial drenado
Na Tabela 3.5 mostram-se todas as informac¸o˜es resumidas referentes aos tipos de
ensaios realizados, a` pressa˜o de confinante, ao ı´ndice de vazios inicial, a` tensa˜o efetiva
media ma´xima do ensaio, a` tensa˜o efetiva media mı´nima do ensaio, a` tensa˜o desviadora
ma´xima, a` deformac¸a˜o unita´ria axial ma´xima, a` caracter´ıstica do ensaio, a`s datas de
realizac¸a˜o dos ensaios e a`s observac¸o˜es na realizac¸a˜o dos ensaios laboratoriais.
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Tabela 3.5: Resumo dos ensaios de triaxiais realizados no bloco de solo do campo experimental
Ensaio pConf pMax pMin qMax Max Caracter´ıstica Data Observac¸o˜es
(kPa) (kPa) (kPa) (kPa) (%) (-) (-) (-)
CIU 2 110 110 38 83 23 24/6/11
CIU 2 200 200 95 94 22 1/7/11
CIU 2 300 300 145 148 22 14/7/11 Queda luz
CID 1 110 182 110 188 15 Troca de 4/10/11 Dano na
velocidade leitura do volume
CID 1 200 284 200 280 15 Troca de 19/10/11
velocidade
CID 1 300 430 300 370 12, 5 1/11/11
1 Realizado na Universidade dos Andes
2 Realizado na Universidade de Bras´ılia
3.4 PARAˆMETROS OBTIDOS PARA O SOLO DO
CAMPO EXPERIMENTAL
Um dos objetivos deste cap´ıtulo e´ a obtenc¸a˜o de paraˆmetros aproximados do perfil do
solo encontrado no campo experimental (Figura 3.9), a serem utilizados posteriormente
nos modelos de elementos finitos desenvolvidos nesta pesquisa. Estes paraˆmetros foram
obtidos atrave´s de ensaios de campo e testes laboratoriais apresentados neste cap´ıtulo
e complementados com dados do Campo Experimental da UnB, que possui a mesma
estrutura geolo´gica e geote´cnica do Campo experimental, conforme descrito na revisa˜o
bibliogra´fica presente na sec¸a˜o 2.1.
Agrupou-se na Tabela 3.6 os paraˆmetros que sa˜o necessa´rios para a utilizac¸a˜o do modelo
constitutivo Mohr Coulomb, onde sa˜o mostrados: o valor me´dio do paraˆmetro, o intervalo
de variac¸o˜es deste e a fonte de obtenc¸a˜o dos dados. Destaca-se que a obtenc¸a˜o destes
paraˆmetros ja´ foi explicada na sec¸a˜o 2.6.1.6. Na Figura 3.19, realizaram-se comparac¸o˜es dos
paraˆmetros que constam na tabela 3.6 com os ensaios triaxiais. Os paraˆmetros comparados
sa˜o o aˆngulo de atrito e o mo´dulo de elasticidade. Destes, observou-se um comportamento
similar do mo´dulo de elasticidade ate´ 5 m de profundidade nos treˆs ensaios (Figuras 3.19a e
3.19c), posteriormente observa-se uma diferenc¸a da ordem de duas vezes entre os mo´dulos
de elasticidade me´dio calculados com o ensaio SPT e com o ensaio DMT, como se apresenta
na Figura 3.19c. Por outro lado, as estimativas realizadas a partir dos ensaios triaxiais,
nas profundidades ensaiadas, apresentam valores me´dios pro´ximo aos valores estimados a
partir do ensaio SPT. Quanto ao aˆngulo de atrito, foi obtida uma diferenc¸a me´dia quase
constante de 4 graus entre as estimativas realizadas a partir dos ensaios de SPT e DMT,
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ate´ uma profundidade de 7 metros (3.19d). A partir dessa profundidade o aˆngulo de atrito
calculado a partir do ensaio SPT foi maior que o calculado pelo ensaio DMT. Ao aˆngulo
atrito estimado a partir de ensaios triaxiais apresentou valores intermedia´rios aos valores
estimados a partir dos ensaios SPT e DMT (Figura 3.19b).
Tabela 3.6: Paraˆmetros estimados para os solos do campo experimental (modelo ela´stico com crite´rio de
ruptura de Mohr Coulomb).
Paraˆmetro S´ımbolo Valor me´dio Intervalo Origem
Primeira camada AAMV
Aˆngulo de atrito φ (o) 29 26− 34 Ensaio de campo e triaxial
Mo´dulo de elasticidade E (MPa) 9 2.3− 14 Ensaio de campo e triaxial
Coesa˜o c (kPa) 14 9− 19 (Araki, 97) triaxial
Coeficiente de Poisson µ (−) 0.35 0.38− 0.33 Ensaio de campo
Segunda camada SAMM
Aˆngulo de atrito φ (o) 35 29− 41 Ensaio de campo e triaxial
Mo´dulo de elasticidade E (MPa) 38 7.4− 96 Ensaio de campo
Coesa˜o c (kPa) 20 16− 24 (Perez, 97) triaxial
Coeficiente de Poisson µ (−) 0.29 0.27− 0.33 Ensaio de campo
Terceira camada SADB
Aˆngulo de atrito φ (o) 39 33− 45 Ensaio de campo e triaxial
Mo´dulo de elasticidade E (MPa) 60 20− 120 Ensaio de campo e triaxial
Coesa˜o c (kPa) 50 40− 60 (Mota, 03) triaxial
Coeficiente de Poisson µ (−) 0.27 0.22− 0.32 Ensaio de campo
Quarta camada ASMMO
Aˆngulo de atrito φ (o) 35 33− 40 Ensaio de campo e triaxial
Mo´dulo de elasticidade E (MPa) 43 19− 100 Ensaio de campo e triaxial
Coesa˜o c (kPa) 28 22− 34 (Mota, 03) triaxial
Coeficiente de Poisson µ (−) 0.29 0.26− 0.31 Ensaio de campo
(a) Valores dos ensaios (b) Valores dos ensaios (c) Valores me´dios (d) Valores me´dios
Figura 3.19: Comparac¸a˜o entre as estimativas mencionadas a partir dos ensaios SPT, DMT e ensaios
triaxiais
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3.5 CONCLUSO˜ES DA CARACTERIZAC¸A˜O DO
SOLO DO CAMPO EXPERIMENTAL
Este cap´ıtulo mostrou a caracterizac¸a˜o realizada no solo do campo experimental por
meio de ensaios de laborato´rio e de campo. Desta caracterizac¸a˜o foram obtidas va´rias
caracter´ısticas que na˜o sa˜o t´ıpicas da mecaˆnica de solos cla´ssica. Na sequeˆncia apresentam-
se algumas considerac¸o˜es paralelas aos objetivos deste trabalho:
Caracterizac¸a˜o realizada a partir dos ensaios de campo.
Nas Figuras 3.6 e 3.7, observa-se a argila mole porosa colaps´ıvel, t´ıpica da cidade de
Bras´ılia, nos primeiros 5 metros do campo experimental. Estes resultados esta˜o de acordo
com aqueles apresentados nos trabalhos de Araki (1997), Mota (2003) e Cunha et al.
(1999), com um mo´dulo de elasticidade menor que 10 MPa, aˆngulo de atrito me´dio igual a
32, um coeficiente de empuxo no repouso igual a 0,6, e uma raza˜o de pre´-adensamento
pro´xima a 1,0.
Como problema na obtenc¸a˜o dos paraˆmetros do solo por meio dos ensaios de campo
SPT e DMT, foi observada uma diferenc¸a de cerca de doas vezes entre os mo´dulos de
elasticidade calculados a partir do ensaio SPT (Figura 3.6c) e a partir do ensaio DMT
(Figura 3.7e). Tal diferenc¸a deve-se ao fato das expresso˜es utilizadas nas estimativas serem
aproximadas (Schnaid, 2009). Ademais, sa˜o expresso˜es baseadas em outro tipo de solo, que
na˜o e´ o solo do DF. No entanto, houve um cuidado especial para utilizar estas expresso˜es
nesta pesquisa aplicada ao solo do DF, observando o que foi realizado nos trabalhos de
Guimara˜es (2002) e Mota (2003).
Caracterizac¸a˜o e descric¸a˜o do solo.
Ensaios de caracterizac¸a˜o realizados em solo tropicais apresentam alguns problemas
com relac¸a˜o a classificac¸a˜o ta´ctil-visual. Segundo Cozzolino & Nogami (1993) dentre os
poss´ıveis problemas esta´ o fato da classificac¸a˜o realizada a partir de ensaios laboratoriais (
wL, IP , granulometria) conduzirem a um classificac¸a˜o diferente daquela obtida pela ana´lise
ta´ctil-visual. Neste caso, a classificac¸a˜o ta´ctil-visual (ASTM-D2488, 2000) descreve os
solos tropicais como pertencentes ao grupo de uma argila de alta compressibilidade (CH),
que e´ comum para argilas later´ıticas, enquanto que os ensaios de wL e IP descrevem-os
como pertencentes ao grupo ML (silte de baixa compressibilidade).
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Dessa forma, com base na caracterizac¸a˜o realizada e nos trabalhos de Cozzolino &
Nogami (1993), Camapum de Carvalho et al. (1993), Guimara˜es (2002) e Mota (2003),
conclui-se que o solo estudado e´ uma argila. A partir deste resultado, estudaram-se modelos
constitutivos para este tipo de solo. Embora, os ensaios triaxiais na˜o drenados realizados
nesta pesquisa tenham apresentado um comportamento at´ıpico comparado ao reportado
na literatura para argila, como foi apresentado por Whitlow (1994).
Ensaios laboratoriais
Baseando-se nos ensaios de adensamento e triaxiais realizados, pode-se concluir que
a argila porosa do DF e´ pouco influenciada pela variac¸a˜o da velocidade no ensaio. Nas
Figuras 3.14 e 3.18 encontram-se isotacas (linhas tensa˜o e deformac¸a˜o com a mudanc¸a
de velocidade) em conformidade com os trabalhos de Tatsuoka et al. (2000) e Sorensen
& Baudet (2007), as quais aumentam ou diminuem a resisteˆncia do solo com a troca da
velocidade de deformac¸a˜o do solo. Realizou-se o ca´lculo da percentagem de aumento ou
diminuic¸a˜o da carga com a troca de velocidade a uma relac¸a˜o de dez e obteve-se uma
percentagem de 3%. Leinenkugel (1976) relacionou a influeˆncia da velocidade na resisteˆncia
do solo atrave´s da viscosidade, como e´ mostrado na Equac¸a˜o 3.20. A partir desta equac¸a˜o,
calculou-se o ı´ndice de viscosidade Iνα = 0.0135, que apresentou um valor baixo, conforme e´
mostrado na Figura 3.20, a qual foi obtida por Krieg (2000) e relaciona experimentalmente
o Iνα com o limite de liquidez wL no solo.
Reν = Reνα
[





Reν : Resisteˆncia atual
Reνα: Resisteˆncia de refereˆncia
Iνα: ı´ndice de viscosidade
˙α:Velocidade de refereˆncia
˙:Velocidade de deformac¸a˜o unita´ria atual
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Figura 3.20: L´ımite de liquides versus ı´ndice de viscosidade (Krieg, 2000)
Como conclusa˜o, pode-se utilizar um modelo constitutivo que na˜o considera a influeˆncia
da velocidade ou da viscosidade do solo, pois isso na˜o geraria erro significativo na previsa˜o
das tenso˜es e deformac¸o˜es da argila porosa do DF. Por conseguinte, delimitam-se os




Este cap´ıtulo mostra o procedimento realizado para se avaliar o comportamento mecaˆ-
nico da estaca Alluvial Anker. Para conseguir isto, foi utilizado um campo experimental,
onde se realizou provas de carga em grupos de estacas do tipo Alluvial Anker, com grupos
de um ate´ seis estacas. Destas provas obteˆm-se as curvas carga-deformac¸a˜o para cada
grupo de estacas. A partir das curvas, foram calculadas as cargas de trabalho para cada um
dos grupos de estacas. A seguir sa˜o apresentados os to´picos considerados para a avalic¸a˜o
do comportamento mecaˆnico da estaca Alluvial Anker no solo do DF.
4.1 CAMPO EXPERIMENTAL
Construiu-se um campo experimental nos arredores da cidade de Bras´ılia, como ja´ foi
mostrado na sec¸a˜o 3.1. Na construc¸a˜o deste campo, executaram-se 27 estacas de diaˆmetro
nominal de 17 cm com comprimento de 12 m (estacas de reac¸a˜o) e 23 estacas com um
diaˆmetro nominal de 13 cm e um comprimento de 8 m (estacas testadas nas provas de
carga). Durante a construc¸a˜o das estacas tomaram-se os tempos da perfurac¸a˜o, enchimento
com a calda de cimento e o tempo total na realizac¸a˜o da estaca, como e´ mostrado nas
Figuras 4.1a, 4.1b e 4.1c. Isto foi realizado para observar o rendimento na execuc¸a˜o deste
tipo de estaca. Posteriormente, executaram-se os blocos de concreto para cada grupo de
estacas com alturas superiores a 4/3 do espac¸amento entre as estacas, para assegurar que
o bloco tivesse o comportamento infinitamente r´ıgido (Fratelli, 1993) e na˜o ter efeitos
de deflexo˜es entre o bloco e o solo. As demais dimenso˜es dos blocos sa˜o mostradas na
Figura 4.2 que mostra o campo experimental, com a distribuic¸a˜o dos grupos de estacas e a
localizac¸a˜o das estacas de reac¸a˜o necessa´rias para a realizac¸a˜o das provas de carga.
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Estaca com 17 cm de diâmetro
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(c) Nu´mero da estaca em func¸a˜o do
tempo de construc¸a˜o
Figura 4.1: Tempos utilizados na construc¸a˜o das estacas Alluvial Anker
Figura 4.2: Localizac¸a˜o dos grupos de estacas e dimenso˜es dos blocos no campo experimental
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4.2 PROCEDIMENTO DAS PROVAS DE CARGA
PELA NBR 12131 (2006)
Para a validac¸a˜o do comportamento das estacas Alluvial Anker, foram realizadas provas
de carga com base na norma Brasileira ABNT-12131 (2006) (prova de carga esta´tica e
procedimento de carregamento lento), com os seguintes aspectos: entre a instalac¸a˜o das
estacas e a prova de carga deve ter um prazo mı´nimo de dez dias; incrementos iguais de
carga na˜o superiores a 20% da carga de trabalho da estaca; carga estabilizada por no
mı´nimo 30 min, com leituras de recalque a 2, 4, 8, 15 e 30 min; e repetic¸a˜o do processo
com intervalos de 30 minutos ate´ que as leituras de recalque ficassem esta´veis. O termino
do estagio foi establecido, quando a diferenc¸a entre o recalque do tempo t e t/2 foi inferior
a 5%. Na Figura 4.3, mostram-se alguns incrementos durante a prova de carga realizada
para um grupo de seis estacas, conforme a metodologia relatada anteriormente, ilustrando
a estabilizac¸a˜o dos recalques no tempo.
(a) Localizac¸a˜o de extensoˆmetros
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(b) Leitura dos extensoˆmetros no in-
cremento de 588,6 kN
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(c) Leitura dos extensoˆmetros no in-
cremento de 1765,8 kN
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(d) Leitura dos extensoˆmetros no decre-
mento de 784,8 kN
Figura 4.3: Leituras de extensoˆmetros na prova de carga no grupo de seis estacas
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4.3 CONCEPC¸A˜O DAS PROVAS DE CARGA
Para a realizac¸a˜o das provas de carga, construiram-se estacas de diaˆmetro de 13 cm e
comprimento de 8 m para serem usadas em grupos de ate´ seis estacas coroadas por meio
de um bloco de concreto. Ademais, para a realizac¸a˜o das provas de carga foram utilizadas
de 2 a 4 estacas de reac¸a˜o dependendo do nu´mero de estacas no grupo (1, 2, 3, 4, 5 ou 6).
As caracter´ısticas das estacas de reac¸a˜o foram de diaˆmetro de 17 cm e comprimento de 12
m, sendo calculadas para resistir a uma carga ma´xima de 2500 kN. As estacas de reac¸a˜o
localizam se a uma distaˆncia maior que treˆs vezes o diaˆmetro das estacas, para evitar a
interfereˆncia das tenso˜es entre este grupo e as estacas de reac¸a˜o (Poulos & Davis, 1980).
Estas por sua vez foram conectadas por vigas de ac¸o colocadas em cruz, servindo como
reac¸a˜o ao macaco hidra´ulico que exercia forc¸a sobre o grupo, como mostrado nas Figuras
4.4 e 4.5.
Figura 4.4: Esquema de concepc¸a˜o de prova de carga vertical
(a) Prova de carga no grupo de cinco estacas (b) Prova de carga em uma estaca
Figura 4.5: Fotos das provas de carga vertical
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4.4 DESCRIC¸A˜O DOS ENSAIOS DE PROVA DE
CARGA
Para a realizac¸a˜o das provas de carga usou-se de um macaco hidra´ulico de 2000 kN
(Figura 4.6 a), para aplicac¸a˜o do carregamento. A medic¸a˜o da carga foi realizada com uma
ce´lula de carga de 1000 kN com sensibilidade de 1 kN (Figura 4.6c). Para medir o recalque
do grupo de estacas colocaram-se quatro extensoˆmetros (Figura 4.6a) na placa de base do
macaco hidra´ulico. Esta placa tambe´m serviu para verificar efeitos de excentricidade com
as medic¸o˜es dos extensoˆmetros. Em seguida foram instalados quatro extensoˆmetros nas
estacas de reac¸a˜o (Figura 4.6b), para monitorar a movimentac¸a˜o deste e a excentricidade
das cargas nas estacas de reac¸a˜o. A Figura 4.6d apresenta o esquema completo da realizac¸a˜o
das provas de carga verticais.
(a) Macaco hidra´ulico e extensoˆmetros na placa de
base
(b) Extensoˆmetro em uma estaca de reac¸a˜o
(c) Ce´lula de carga em prova de carga horizontal (d) Esquema geral de prova de carga vertical
Figura 4.6: Equipamentos utilizados nas provas de carga
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4.5 RESULTADOS
Realizaram-se doze provas de carga verticais e seis provas de carga horizontais para
grupos de estacas de 6, 5, 4, 3, 2, e 1 estaca, distribu´ıdas conforme se mostra na Figura 4.2.
A carga ma´xima aplicada para as provas de carga verticais foi de 1800 kN. Cada ensaio foi
realizado em duas etapas:
• Colocac¸a˜o de oito incrementos de carga com uma forc¸a de 196,2 kN no grupo de
estacas ate´ 1765,8 kN. As leituras finais de recalque foram feitas apo´s a estabilizac¸a˜o
do carregamento, conforme descrito na sec¸a˜o 4.2.
• Descarga por meio de quatro estagios de 392,4 kN ate´ a descarga total no bloco
testado. Apo´s cada estagio de descarga, as medidas nos extensoˆmetros foram lidas
ate´ no mı´nimo 15 min.
Ale´m disso, as provas de carga verticais foram executadas com suporte da placa (Radier
Estaqueado), e posteriormente foi executada uma escavac¸a˜o de 8 a 10 cent´ımetros por
baixo do bloco para obter a curva carga recalque sem suporte da placa do bloco sobre o
solo (grupo convencional de estacas), como e´ mostrado na Figura 4.7. Os resultados das
provas mostram um aumento da carga para um mesmo recalque com o suporte da placa
do bloco, isto pode ser observardo na Figura 4.8, a qual mostra as curvas carga recalque
com e sem suporte da placa no solo.
As provas de carga horizontais foram feitas apenas ate´ a etapa de carregamento, com
uma carga ma´xima de 250 kN. Estes resultados na˜o sera˜o utilizados nesta pesquisa ja´
que os mesmos esta˜o sendo empregados em outra pesquisa de mestrado do Grupo de
Pesquisas em Fundac¸o˜es, Ensaios de Campo e Estruturas de Contenc¸a˜o - GPFees. Embora,
os resultados das provas de carga esta˜o apresentados no Anexo VI.
(a) Prova de carga com suporte da placa (b) Prova de carga sem suporte da placa
Figura 4.7: Tipos de provas de carga realizadas
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Figura 4.8: Resultados de provas de carga com (Radier Estaquado) e sem (grupo convencional de estacas)
aporte da placa do bloco
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4.6 ESTIMATIVA DE CARGA U´LTIMA EM PRO-
VAS DE CARGA
Na estimativa da carga u´ltima (Pult) usou-se de dois me´todos: a norma brasileira
ABNT-6122 (2010) e o me´todo de Van der Veen proposto em 1953. Os resultados obtidos
da carga u´ltima com estes me´todos sa˜o apresentados a seguir.
O me´todo da norma brasileira ABNT-6122 (2010) foi mostrado na sec¸a˜o 2.3, o qual e´
calculado pela Equac¸a˜o 2.1 que e´ func¸a˜o do comprimento, diaˆmetro da estaca, mo´dulo de
elasticidade e da carga. O diaˆmetro usado para os ca´lculos da carga u´ltima e´ de 17 cm,
que foi obtido da exumac¸a˜o realizada dos grupos de estacas depois das provas de carga.
Na Figura 4.9 apresenta-se uma parte do registro fotogra´fico realizando na exumac¸a˜o das
estacas. No mo´dulo de elasticidade usou-se os valores reportados no trabalho de Pando
et al. (2002) para sec¸o˜es compostas de tubo de ac¸o com concreto. As provas de carga
realizadas nos grupos de 4, 5 e 6 estacas na˜o chegaram a` carga u´ltima. Dessa forma, foram
realizadas extrapolac¸o˜es pelo me´todo de Van der Veen proposto em 1953. O me´todo sugere
uma curva exponencial que relaciona a carga P com a carga u´ltima Pult por meio da func¸a˜o
exponencial e−aˇδ+β, onde aˇ e´ um coeficiente de curvatura, β e´ o fator de deslocamento
da curva proposto por Aoki em 1976 e δ e´ o recalque, como mostra a Equac¸a˜o 4.1 para
idealizar a curva carga recalque. Na Figura 4.10 apresenta-se um exemplo de extrapolac¸a˜o
da curva carga recalque para o grupo de cinco estacas, e as demais curvas de extrapolac¸a˜o
sa˜o mostradas no Anexo III. Por u´ltimo, na Figura 4.11, mostram-se as cargas u´ltimas
obtidas nos grupos de estacas com e sem suporte da placa.
P = Pult(1− e−aˇδ+β) (4.1)
O me´todo de Van der Veen (1953), como ja´ foi descrito anteriormente, assume um
comportamento da curva tipo exponencial, e quando a curva chega ao ponto onde vira
assinto´tica, atinge-se o valor da carga u´ltima Pult. Mas para se obter a carga u´ltima Pult






recalque gerem uma reta, como e´ mostrado na Figura 4.12 para um grupo de treˆs estacas.
As Figuras para a obtenc¸a˜o das outras cargas u´ltimas por este me´todo esta˜o no Anexo III,
e os resultados resumidos na Tabela 4.1.
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(a) (b)
(c) (d)
Figura 4.9: Registro fotogra´fico de exumac¸a˜o no grupo cinco de estacas
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Van Der Veen (a=0.16, b=0.02)
(a) Curva extrapolada
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(b) Ca´lculo da carga u´ltima
Figura 4.10: Extrapolac¸a˜o da curva carga recalque pelo me´todo de Van der Veen no grupo de seis estacas
com suporte da placa
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(b) Com contribuc¸a˜o da placa
Figura 4.11: Ana´lise dos resultados das provas de carga
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Figura 4.12: Calculo da carga u´ltima pelo me´todo de Van der Veen no grupo de treˆs estacas com suporte
da placa
Ale´m da carga u´ltima na Tabela 4.1 sa˜o mostrados os valores de Pult pelo crite´rio
da carga u´ltima da norma ABNT-6122 (2010) (δult), ale´m da carga ma´xima ao final da
prova de carga (Pmax), o recalque ma´ximo obtido na prova de carga (δmax), a carga de
trabalho da estaca pelo me´todo de Van Der Veen, para um fator seguranc¸a de dois (Ptrab
), e finalmente as observac¸o˜es das provas realizadas.
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Tabela 4.1: Resumo de resultados das provas de carga verticais no campo experimental






carga em (kN) (mm) (kN) (kN) (mm) (kN) (kN) (-) (-)
1 Estaca 600 11.07 392 480 6, 8 196 240 22/12/10 Com suporte da placa
Grupo 2 1200 30, 7 1079 1000 10 540 500 19/3/11 Com suporte da placa
Grupo 2 950 −− 833 650 8, 0 416 325 22/3/11 Sem suporte da placa
Grupo 3 1200 11, 0 1350 1200 10, 8 675 600 3/6/11 Com suporte da placa
Grupo 3 1200 12, 2 1220 1100 10, 8 610 550 8/6/11 Sem suporte da placa
Grupo 3 1600 −− 1340 1300 10, 4 670 650 3/5/11 Com placa triangular
Grupo 4 1800 9, 54 2150 2000 14.8 1075 1000 28/4/11 Com suporte da placa
Grupo 4 1800 12, 33 1991 1780 14.1 996 890 11/4/11 Sem suporte da placa
Grupo 5 1800 7, 2 2230 2190 15.9 1115 1095 1/4/11 Com suporte da placa
Grupo 5 1800 9, 25 2050 1950 15, 1 1025 975 4/4/11 Sem suporte da placa
Grupo 6 1800 6, 02 2943 2700 19, 1 1472 1350 14/6/11 Com suporte da placa
Grupo 6 1800 6, 17 2766 2520 18, 2 1383 1260 17/6/11 Sem suporte da placa
1 Obtido pelo me´todo de Van Der Veen de 1953
2 Obtido pelo me´todo da NBR 6122
4.7 CONCLUSO˜ES OBTIDAS DAS PROVAS DE
CARGA
Apresentam-se a seguir algumas considerac¸o˜es das provas de carga realizada no solo do
DF, no campo experimental.
Com os tempos medidos na construc¸a˜o da estaca Alluvial Anker, obteˆm-se os diagramas
de caixas para cada fase da construc¸a˜o e o tempo de construc¸a˜o total das estacas. Isto
foi feito para cada um dos diaˆmetros das estacas (17, 13 cm) e o total, como e´ mostrado
na Figura 4.13. Com os tempos de construc¸a˜o obtidos das estacas de diaˆmetro 13 cm
(Figura 4.13a) calculou-se uma mediana de 5 min na perfurac¸a˜o, 3 min no enchimento
e 8 minutos no tempo total de construc¸a˜o. Enquanto que para as estacas de diaˆmetro
de 17 cm, obteˆm-se valores da me´dia 8 min na perfurac¸a˜o, 5 min no enchimento e 15
minutos no tempo total de construc¸a˜o da estaca (Figura 4.13b). A me´dia dos tempos
para a construc¸a˜o de todas as estacas no campo experimental foi de 8 min na perfurac¸a˜o,
enchimento em 6 min e um tempo total de 13 min para a construc¸a˜o de cada estaca.
Assim, pode concluir-se que a estaca Alluvial Anker e´ uma alternativa ra´pida como
soluc¸a˜o em fundac¸o˜es profundas tendo um tempo de construc¸a˜o de 15 min como me´dia.
No entanto, e´ preciso esclarecer que estes tempos aqui mostrados sa˜o em condic¸o˜es o´timas
de trabalho e na˜o foi levado em considerac¸a˜o fatores tais como danos dos equipamentos,
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tempo das manobras, tempo de movimentac¸a˜o ao lugar da perfurac¸a˜o de uma estaca a
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(c) Total de estacas
Figura 4.13: Diagramas de caixas obtidos dos tempos de construc¸a˜o: 1. Perfurac¸a˜o, 2. Enchimento e 3.
Tempo total da construc¸a˜o
Da Tabela 4.1, observou-se que a carga ma´xima aplicada nas provas dos grupos de
quatro, cinco e seis e´ menor que a carga u´ltima calculada para estes grupos de estacas.
Isto ocurreu devido a` limitac¸a˜o de carga ma´xima permitida pelo macaco hidra´ulico de
2000 kN. Para solucionar este problema se deve utilizar no futuro um macaco hidra´ulico
com maior capacidade de carga para se realizar as provas de carga evitando usar me´todos
de extrapolac¸a˜o curva carga deslocamento, ja´ que estes me´todos podem ter resultados
superestimados a` carga u´ltima do grupo de estacas (Magalha˜es, 2005). Vianna & Cintra
(2000) mostram que o me´todo de extrapolac¸a˜o de Van der Veen de 1953 so´ e´ confia´vel
para provas de carga em que a carga ma´xima tenha ultrapassado 70% da carga u´ltima.
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Na Figura 4.14 plotou-se o nu´mero de estacas e a carga u´ltima dos grupos com e sem
suporte da placa pelos me´todos de Van Der Veen e da norma ABNT-6122 (2010). Desta
figura, observou-se que se aumentou a carga u´ltima com o suporte da placa, em uma
percentagem ma´xima de 35% pelo me´todo da norma ABNT-6122 (2010) e pelo me´todo de
Van Der Veen o aumento foi de 23%. Estas percentagens foram apresentados no grupo de
duas estacas. Agora, a menor contribuic¸a˜o da placa, foi obtida no grupo de seis estacas
com um incremento de 6,4% pela norma ABNT-6122 (2010) e de apenas 6% pelo me´todo
de Van der Veen 1953. Obte´m-se um valor me´dio do aumento da carga u´ltima com suporte
da placa de 15,28% com a norma ABNT-6122 (2010) e de 10,8% com o me´todo de Van Der
Veen de 1953. Outra conclusa˜o obtida desta figura foi uma percentagem de incremento
menor da carga u´ltima com o suporte da placa ao ser calculada a ruptura pelo me´todo
de Van Der Veen 1953, variando entre 12% para o grupo de dois estacas a 0,4% para o
conjunto das seis estacas. Destes valores, observou-se que os dois me´todos teˆm valores
semelhantes e pore´m pode tomar qualquer dos dois me´todos. Embora, nesta pesquisa
vai-se usar o me´todo da norma ABNT-6122 (2010) por ser o me´todo estipulado pela norma
brasileira.
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Nas u´ltimas treˆs de´cadas, os modelos constitutivos teˆm sido extendidos para introduzir
os efeitos da estrutura do solo e melhorar a previsa˜o do comportamento de solos naturais.
Esta extensa˜o foi devido a` evideˆncia experimental encontrada por Burland (1990); Leroueil
& Vaughan (1990); Cuccovillo & Coop (1999); Sorensen & Baudet (2007), que mostra
uma diferenc¸a no comportamento dos solos reconstitu´ıdos e nos solos naturais. Por esta
raza˜o, va´rios pesquisadores teˆm desenvolvido novas formulac¸o˜es constitutivas levando em
conta o efeito da estrutura no solo. Entre as propostas esta˜o Vatsala et al. (2001), Liu &
Carter (2006), Mas´ın (2006), Fuentes (2008) e Yan & Li (2011) entre outras.
Neste cap´ıtulo, apresentam-se as equac¸o˜es e os conceitos ba´sicos para introduzir o
efeito da estrutura nos modelos estudados. Posteriormente realizam-se simulac¸o˜es de
ensaios reais e ana´lises parame´tricas dos modelos constitutivos mediante o uso de UMATs
(sub-rotina do programa Abaqus para o comportamento do material em cada ponto de
integrac¸a˜o) implementadas nesta pesquisa. Isto foi realizado para observar qual dos
modelos tem melhor desempenho com relac¸a˜o ao solo estudado, e se fazer a primeira
calibrac¸a˜o de paraˆmetros aproximados. Posteriormente neste trabalho sera´ usado o modelo
de melhor desempenho, assim como os paraˆmetros estimados anteriormente em modelagens
de elementos finitos.
5.1 CAM CLAY COM ESTRUTURA (CCS)
Este modelo foi proposto por Liu e Carter em 2003, para simular solos naturais. O
modelo e´ uma alterac¸a˜o do Cam Clay modificado (CCM) proposto por Roscoe e Burland
em 1968, desenvolvido para solos reconstitu´ıdos.
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5.1.1 MODIFICAC¸O˜ES E SUPOSIC¸O˜ES DO MODELO
As modificac¸o˜es do modelo sa˜o as seguintes:
• A introduc¸a˜o da estrutura (cimentac¸a˜o) na lei de compressa˜o isotro´pica e´ feita por
meio da adic¸a˜o de uma parte a` lei de compressa˜o do CCM, a qual e´ func¸a˜o de um
incremento do ı´ndice de vazios para a estrutura ∆e, do estado de tenso˜es, do estado
cr´ıtico e do estado atual do ı´ndice de vazios, como e´ mostrado na Equac¸a˜o 5.1. Isto
foi realizado pela decomposic¸a˜o do ı´ndice de vazios do solo natural (e) em duas
partes. A primeira parte e´ o ı´ndice de vazios para a estrutura ∆e apresentada na
Equac¸a˜o 5.3, e a segunda e´ o ı´ndice de vazios reconstitu´ıdo e∗, como apresenta-se na
Equac¸a˜o 5.2. Para uma compreensa˜o f´ısica da modificac¸a˜o mostra-se a Figura 5.1.
• A mudanc¸a de uma lei de fluxo associada por uma lei de fluxo na˜o-associada como
apresenta-se na Equac¸a˜o 5.4. A qual se inclui o ı´ndice de vazios pela estrutura ∆e
e ωs que e´ um novo paraˆmetro do modelo. A troca da lei de fluxo foi baseada nas
observac¸o˜es experimentais feitas por Liu & Carter (2006) em amostras naturais,
que evidenciavam uma relac¸a˜o menor entre os incrementos de deformac¸a˜o pla´stica
desviadora e os incrementos de deformac¸a˜o pla´stica volume´trica em comparac¸a˜o a`s














Linha de compressão isotrópica
Figura 5.1: Idealizac¸a˜o do comportamento de compressa˜o isotro´pica de um solo reconstitu´ıdo e natural
(Liu & Carter, 2006)
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As suposic¸o˜es feitas no modelo indicam que o Cam Clay e´ capaz de representar o
comportamento dos solos reconstitu´ıdos. O comportamento do solo estruturado e´ dividido
em uma regia˜o ela´stica e uma regia˜o elasto-pla´stica virgem dividida pela tensa˜o de
plastificac¸a˜o. Durante a plastificac¸a˜o virgem a superf´ıcie de plastificac¸a˜o e´ expandida
isotropicamente, incluindo o estado atual de tenso˜es. O efeito da anisotropia na deformac¸a˜o
do solo na˜o e´ considerado.
5.1.1.1 IMPLEMENTAC¸A˜O DO MODELO
Nesta sec¸a˜o, apresentam-se as equac¸o˜es necessa´rias para a implementar o modelo CCS,
que na˜o esta˜o na sec¸a˜o 2.6.1. Isto e´ feito com objeto de se ter as ferramentas para poder
realizar a implementac¸a˜o deste modelo.
A equac¸a˜o ba´sica se apresenta na equac¸a˜o 5.5
σ = Ce : (εe − εp) (5.5)
O modulo ela´stico Ce foi mostrado na sec¸a˜o 2.6.1.1. As deformac¸o˜es esta˜o divididas
em duas parte, ela´stica εe e pla´stica εp. As deformac¸o˜es ela´sticas sa˜o as deformac¸o˜es que
se recuperam com o descarregamento do solo, como ja´ foi mostrado na Figura 2.11.
Nas deformac¸o˜es pla´sticas, se toma uma lei de fluxo na˜o-associada, onde Q (func¸a˜o de
potencial pla´stico) na˜o e´ igual a` func¸a˜o de flueˆncia f apresentada na sec¸a˜o 2.6.1.2, como e´
apresentado na equac¸a˜o 5.6. O multiplicador pla´stico φ˙, o mo´dulo pla´stico Cp se definem




















































Apresentam-se as equac¸o˜es necessa´rias para calcular as equac¸o˜es 5.7 e 5.8, e que na˜o




−M2c pp′y,i(1 + e)




























A lei de endurecimento do material ja´ foi apresentada na equac¸a˜o 5.1.
5.1.1.2 PARAˆMETROS DO MODELO
Os paraˆmetros do modelo sa˜o divididos em duas partes:
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1. Paraˆmetros intr´ınsecos do material iguais aos do modelo CCM, mostrados na sec¸a˜o
2.6.1.6.
2. Paraˆmetros por estrutura, os quais sa˜o treˆs:
a. Taxa de perda de estrutura do solo (b), onde se observa seu funcionamento na
equac¸a˜o 5.3;
b. Influeˆncia da lei de fluxo representado pelo paraˆmetro ωs; ver Equac¸a˜o 5.4;
c. Tensa˜o de plastificac¸a˜o py,i que descreve o tamanho inicial da superf´ıcie de
plastificac¸a˜o com a estrutura. Esta tambe´m pode ser uma condic¸a˜o inicial a se
modificar com o aumento do estado de tenso˜es.
5.1.1.3 ESQUEMA DE IMPLEMENTAC¸A˜O NUME´RICA
No seguinte roteiro mostra-se o esquema resumido de equac¸o˜es para realizar um
algoritmo de integrac¸a˜o expl´ıcita. A representac¸a˜o tensorial adotada e a ordem do esquema
e´ coerente com as convenc¸o˜es do programa ABAQUS. A mesma notac¸a˜o e´ usada na sec¸a˜o
2.6.1.7.
i. Definir paraˆmetros N , µ, κ, λ, Mc, p
′







[1a] = [1a] =
[




λ+ 2G λ λ 0 0 0
λ+ 2G λ 0 0 0
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ii. Definir condic¸o˜es iniciais por varia´veis de estado p, ∆e e tenso˜es σ.
iii. Realizac¸a˜o de passo de prova ela´stico trial elastic step:
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en+1 = en + (1 + en)TRACE[∆εn] ∗∆t
vi. Se f trn ≥ 0, sa˜o corrigidas todas as varia´veis com as deformac¸o˜es pla´sticas
 Correc¸a˜o pelo escalar da proporcionalidade
∆φ˙n+1 = 0




















































−M2c pn+1p′y,i,(n+1)(1 + en+1)














































en+1 = en+1 + (1 + en+1)TRACE[∆εn+1] ∗∆t




 Ca´lculo de mo´dulo elasto-pla´stico consistente
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5.1.1.4 ANA´LISES PARAME´TRICAS E TESTES
Na Figura 5.2 apresentam-se as ana´lises parame´tricas para o entendimento do funciona-
mento do paraˆmetro b. Este paraˆmetro e´ o que controla a curvatura da func¸a˜o exponencial,
como e´ mostrado na Equac¸a˜o 5.3. Tambe´m, nesta figura observou-se que, para um valor
maior de b, ha´ uma maior influeˆncia da estrutura, enquanto que com b = 0 obte´m-se o
modelo Cam Clay modificado.
Para se testar a implementac¸a˜o da UMAT, foram feitas simulac¸o˜es iguais a`s simulac¸o˜es
dos ensaios reais apresentadas por Liu & Carter (2006). Na Figura 5.3 apresenta-se uma
comparac¸a˜o da simulac¸a˜o feita por este autor e a desenvolvida nesta pesquisa para uma
compressa˜o isotro´pica em uma amostra natural de Calcarenite feita por Nova & Lagioia
(1995). Tambe´m, na Figura 5.4, apresenta-se uma comparac¸a˜o de uma simulac¸a˜o de um
ensaio triaxial drenado com uma pressa˜o confinante de 2000 kPa feita por Nova & Lagioia
(1995) no mesmo solo anteriormente citado.
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(b) Implementac¸a˜o realizada por Liu & Carter
(2006)
Figura 5.2: Simulac¸a˜o de um ensaio de adensamento, com a variac¸a˜o do paraˆmetro b
100 1000 10000




















Ensaio em amostra natural
(a) Figura feita
softening process, soil structure is broken down and the yield
surface shrinks until the soil reaches a critical state of deforma-
tion with the current stress st te always rem ining on the yield
surface. Therefore, stresses can reduce during the process of de-
structuring. Conversely, if the soil reaches the y eld surface with
*-M*, stresses can increase during the destructuring process. In
both cases the rate of increase or decreas of stress with respect to
the change in voids ratio depends on the destructuring index b.
Normally for soils with higher values of destructuring index, de-
structuring occurs with very little or no change in stress.
The change in voids ratio of structured soils along a general
stress path in e–ln!p!" space is assumed !Liu and Carter 2002" to
follow
e = e * + !ei+ pc0!pc! ,
b
for pc!. pc0! !16"
where pc!=size of the current yield surface; and !ei=initial addi-
tional void ratio.
Global Measurements
The local stress paths and stress–strain curves at selected points
within the specimen are compared with global measures of
stresses and strains, similar to laboratory measurements. The glo-
bal axial stress #a is the total force applied on the end platen
divided by the cross-sectional area of the volumetrically equiva-
lent right cylinder. The global radial stress #r is equal to the
applied cell pressure.
During drained triaxial testing and in the absence of backpres-
sure, #a and #r are equivalent to the global effective axial stress
#a! and global effective radial stress #r!. The global deviatoric
stress is q=#a!−#r! and the global mean effective stress is p!
= !#a!+2#r!" /3. The global axial strain $a is equal to the vertical
displacement of the top platen divided by the initial height of the
specimen. The global radial strain $r is the average radial dis-
placement of the specimen, based on the volumetrically equiva-
lent right cylinder, divided by the initi l radius of the specimen.
Material Properties
Numerical simulations have been conducted for an ideal material
with parameter values selected as being representative of natural
calcarenite !Lagioia and Nova 1995" and Corinth Canal Marl
!Anagnostopoulos et al. 1991". These materials have been se-
lected because the Natural Calcarenite has a very high destructur-
ing index and the Corinth Canal Marl has a relatively low destruc-
turing index. Because of this choice it is possible to examine the
extremes of structured soil behavior. The complete set of proper-
ties for these two soils is given in Table 1.
The value of M* was determined from the experimental yield
loci for each material in p!-q space. Using the e–ln!p!" curve for
the intact soil subject to isotropic compression )*, !ei and pc0!were obtained. The value of (* was obtained from the e–ln!p!"
curve for the fully destructured soil. The value of the model pa-
rameter " lies between 0 and 1/!ei !Liu and Carter 2002". Thus
"!ei was set to 0.5, so that a mid-range value was obtained for ".
The value of destructuring index b was determined by simulating
the isotropic compression behavior of each soil.
Before investigating the influence of inhomogeneities in the
triaxial specimen on destructuring and the stress–strain behavior,
it is important to investigate whether the experimentally observed
behavior of structured soils can be obtained from the numerical
procedure described previously. In determining parameters for
Natural Calcarenite and Corinth Canal Marl, it has been assumed
that the stresses and strains inside the samples are uniform but in
reality, it is very unlikely that the stresses and strains were uni-
form during the physical experiments, in which case the param-
eters selected for the numerical simulations are affected by end-
restraining effects.
Figs. 2!a and b" show, respectively, the isotropic compression
behavior of Natural Calcarenite with a destructuring index of 30
and Corinth Canal Marl with a destructuring index of 0.4. It can
be seen that the numerical simulations are able to reproduce the
experimental data quite well. For soils with very high destructur-




!Lagioia and Nova 1995"
Corinth Canal Marl







Pco! !kPa" 2,400 3,800
ecs* 2.5 0.725
%* 0.13 0.25
Fig. 2. !a" Numerical simulation of isotropic compression test for
Natural Calcarenite !destructuring index, b=30" and !b" numerical
simulation of isotropic compression test for Corinth Canal Marl !de-
structuring index, b=0.4"
INTERNATIONAL JOURNAL OF GEOMECHANICS © ASCE / MARCH 2005 / 13
(b) Figura original
Figura 5.3: a. Implementac¸a˜o realizada. b. Implementac¸a˜o realizada por Liu & Carter (2006)
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ing index, such as the natural calcarenite, there is a clear destruc-
turing phase during which the change in stress is negligible.
Drained compression tests were simulated for the natural cal-
carenite with constant cell pressures of 1,100, 2,000, and
3,500 kPa, and in each case with the initial conditions corre-
sponding to the end of the consolidation phase. Figs. 3 a and b
show, respectively, the variation in deviatoric stress with axial
strain and the variation of voids ratio with mean effective stress. It
can be seen that for the tests with cell pressures of 1,100 and
2,000 kPa, destructuring in the experiments of Lagioia and Nova
1995 takes place at constant stress, and this is reproduced by the
high destructuring index b=30 used to represent Natural Cal-
carenite. A distinct destructuring phase cannot be seen during
drained shearing for the test at a cell pressure of 3,500 kPa be-
cause the initial stress is much larger than the stress at which
destructuring commences during isotropic compression of the
specimen, i.e., 2,400 kPa. Since this soil has a very high destruc-
turing index, the model predicts that the structure of the soil will
have been completely destroyed by this cell pressure, as indicated
by Eq. 16 . During shearing its behavior is similar to the recon-
stituted soil at the same stress state.
Fig. 4 shows the variation of deviatoric stress with axial strain
predicted for a triaxial specimen of Corinth Canal Marl, which
has a very low destructuring index b=0.4 . The experimental
Fig. 3. Comparison of ﬁnite element simulations with experiments by Lagioia and Nova 1995 for Natural Calcarenite
Fig. 4. Comparison of ﬁnite element simulations with experiments by Anagnostopoulos et al. 1991 for Corinth Canal Marl
14 / INTERNATIONAL JOURNAL OF GEOMECHANICS © ASCE / MARCH 2005
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(b) Figura original
Figura 5.4: a. Implementac¸a˜o realizada. b. Implementac¸a˜o realizada por Liu & Carter (2006)
5.2 HIPOPLASTICIDADE COM ESTRUTURA
(HPS)
A` proposta realizada por Mas´ın (2006) para solos finos foi realizada uma extensa˜o
para solos com estrutura. Isto e´ devido a`s pesquisas feitas por Burland (1990); Leroueil &
Vaughan (1990); Cuccovillo & Coop (1999); Chandler & Cotecchia (2000), que mostram
uma diferenc¸a no comportamento dos solos reconstitu´ıdos e solos naturais. A seguir sa˜o
mostradas as principais caracter´ısticas e conceitos do modelo citado.
5.2.1 MODIFICAC¸O˜ES DO MODELO
A modificac¸a˜o realizada no modelo e´ feita mediante a incorporac¸a˜o da degradac¸a˜o
da estrutura atrave´s da proposta feita por Baudet & Stallebrass (2004). A proposta
consiste na incorporac¸a˜o de um tamanho maior da superf´ıcie de estado limite (SBS), pela
alterac¸a˜o da tensa˜o equivalente de Hvorslev por um escalar s, como e´ ilustrado na Figura
5.5. Para esta modificac¸a˜o adicionam-se treˆs novos paraˆmetros (s, k e A), onde s e´ o fator
de estrutura ou sensibilidade, mostrado na equac¸a˜o 5.12 (lei de degradac¸a˜o). Os outros
fatores da equac¸a˜o sa˜o o fator sf , que e´ o limite para um estado esta´vel (Mas´ın, 2006)
com um valor de 1 (Figura 5.5); o fator k e´ um paraˆmetro que controla a degradac¸a˜o
da estrutura; λ∗ e´ a inclinac¸a˜o da compressibilidade isotro´pica virgem no plano duplo
logar´ıtmico natural; o fator A que controla a importaˆncia das deformac¸o˜es de cisalhamento,
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com valores entre 0 e 0,5 (Mas´ın, 2006) e a taxa de deformac¸a˜o de dano ˙∗d (Equac¸a˜o 5.13)
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isotrópica 
Atual 













5.2.1.1 IMPLEMENTAC¸A˜O DO MODELO
As equac¸o˜es necessa´rias para a implementac¸a˜o do modelo em uma UMAT sa˜o apresen-
tadas a seguir.
Na Equac¸a˜o 5.14 mostra-se a forma do modelo. Os componentes desta equac¸a˜o foram
definidos na sec¸a˜o 2.6.2.
◦
T = fsL : D + fsfdN ‖ D ‖ (5.14)
Como ja´ foi descrito anteriormente, o tensor L e´ um tensor constitutivo de quarta
ordem em func¸a˜o do tensor de tenso˜es de Cauchy T e o crite´rio de estado cr´ıtico de
Matsuoka-Nakai, os fatores escalares c1 e c2 apresentados nas Equac¸o˜es 5.15 e 5.16, os
104
CAPI´TULO 5. MODELOS CONSTITUTIVOS COM ESTRUTURA TESE
quais ja´ tem incorporada a influeˆncia da estrutura do solo por meio do escalar Si definido
na Equac¸a˜o 5.17 e na lei de compressa˜o do material na Equac¸a˜o 5.18.
c1 =
(

























Para terminar os componentes do modelo que influenciam a estrutura teˆm-se os fatores
escalares fs e fd mostrados nas Equac¸o˜es 5.19 e 5.20, que respectivamente representam os
fatores de picnotropia e barotropia do material. A estrutura influencia o fator fs com a
multiplicac¸a˜o de um fator Si, e o fator fd afeta a tensa˜o de Hvorslev que e´ multiplicado
















5.2.1.2 ESQUEMA DE IMPLEMENTAC¸A˜O NUME´RICA
Apresenta-se neste item o esquema resumido das equac¸o˜es para a implementac¸a˜o de um
algoritmo de integrac¸a˜o expl´ıcita do modelo hipopla´stico com estrutura. A representac¸a˜o
tensorial adotada e a ordem do esquema e´ coerente com as convenc¸o˜es do programa
ABAQUS, sendo baseado no esquema apresentado na sec¸a˜o 2.6.2.7.
Os passos de implementac¸a˜o sa˜o dados a seguir:
i. Definir paraˆmetros N , r, κ∗, λ∗, ϕc, s, k, A do material.
ii. Definir o tensor de velocidade de deformac¸a˜o [Dn].
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iii. Definir a condic¸a˜o inicial da varia´veis de estado e e ˙∗d.






n] = [Tˆn]− 1/3[1]
[˙v,n] = TRACE[Dn]
[˙s,n] = [Dn]− 1
3
TRACE[Dn]1
v. Escrever o ı´ndice de vazios e a deformac¸a˜o de ˙∗d no seguinte incremento.
















s˙n − (s˙n − sf )
s˙n
vii. Calcular os fatores a∗ e F .
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 Verificar o aˆngulo de Lode IF NORM[Tˆ∗n] 6 1.0d0 then
cos 3θn = 1.0d0
 ELSE




 IF (cos 3θn > 1), (cos 3θn = 1)
 IF (cos 3θn > −1), (cos 3θn = −1)
 ENDIF
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ix. Calcular os tensores L e N.
 Ca´lculo de constantes
c1 =
(
2(3 + a∗2 − 2α√3a∗)
9rSi,n
)










































2I+ c2a∗2Tˆn ⊗ Tˆn
)





x. Calcular o tensor de tenso˜es de ZAREMBA-JAUMMAN
◦
Tn = (fs[Ln] : [Dn]) + fsfdNnNORM[Dn]
xi. Atualizar o estado de tenso˜es
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xii. Finalmente, Calcular o mo´dulo hipopla´stico
Chipn = Ln +
Nn ⊗Dn
NORM[Dn]
5.2.1.3 ANA´LISES PARAME´TRICAS E TESTES
Para o modelo hipopla´stico primeiro realizou-se uma sensibilizac¸a˜o dos paraˆmetros
que influenciam na estrutura do solo. Isto foi feito por meio de simulac¸o˜es de um ensaio
de adensamento isotro´pico. Nas Figuras 5.6, 5.7 e 5.8, mostra-se a sensibilizac¸a˜o dos
paraˆmetros s, A e k.
Para testar a implementac¸a˜o da UMAT foram realizadas simulac¸o˜es de ensaios feitos na
argila Marts do trabalho apresentado por Anagnostopoulos et al. (1991). Primeiramente,
simulou-se um ensaio de adensamento de uma amostra reconstitu´ıda e outra no estado
natural, como se apresenta na Figura 5.9a. Posteriormente, simularam-se ensaios triaxiais
drenados com diferentes presso˜es confinantes (294, 903 e 1500 kPa), como mostrados
na Figura 5.10a. As simulac¸o˜es feitas sa˜o comparadas com as simulac¸o˜es realizadas por
Fuentes et al. (2010) para um modelo viscohipopla´stico com estrutura, que e´ uma variac¸a˜o
do modelo hipopla´stico, e que tem mesma lei de estrutura do material. Estes resultados
sa˜o mostrados nas Figuras 5.9b e 5.10b.
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Figura 5.6: Simulac¸o˜es hipopla´sticas de um ensaio oedome´trico, com variac¸a˜o do paraˆmetro s.
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Figura 5.7: Simulac¸o˜es hipopla´sticas de um ensaio oedome´trico, com variac¸a˜o do paraˆmetro A.
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Figura 5.8: Simulac¸o˜es hipopla´sticas de um ensaio oedome´trico, com variac¸a˜o do paraˆmetro k.
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Figure 4: Simulations of the Marly clay. a) Isotropic 
compression of remolded and intact sample. Figures b) 
and c) show the simulation of a drained triaxial 
compression test.  
 
The model adopts the Butterfield compression 
law for the limiting compression curve and its 
slope is set to be λ.  As long as the material is 
disturbed (or remolded), the ductility increases 
(see Figure 5.a). This new formulation allows to 
keep the Hvorslev equivalent mean stress pe 
independent from the structure and hence, the 
yield surface remains also independent. In order 
to capture the ductility of remolded materials a 









where Λ is a slope which takes the value Λ=λ 
when the mean stress reaches the equivalent 
Hvorslev stress p=pe. For simplicity, let us 













where s is a new definition for the structure. 
As long as the value of s increases, the 
compression curve approaches faster to the 
Hvorslev equivalent mean stress. Notice for this 
defintion, the value s=1 does not imply that the 
material is remolded. In fact, under this new 
defintion it may be understood that the structure 
always exists. In order to incorporate the new 
evolution law for isotropic compression, let us 
consider the constituive equation for a one-
dimensional model,
 ( )vispp D Dκ= − −
i (12
) 
 where D is the volumetric strain rate, and 
Dvis is the viscous strain rate. Taking into 
account that the compression law for normally 
consolidated states is reached asymptotically, a 
new function f(p,e) is introduced within the 
defintion of Dvis, 
 1/





pD f p e D
p




This function is deduced assuring that Dvis is 
proportional to D when the path line coincides 
on a compression line with equal strain rate. At 
this state, we take the Visco-hypoplastic model 
condition (Niemunis, 1996), 
 
visD Dλ κλ








f λ κλ κ




Therefore, function f(p,e) is equal to 0 when 
Λ=κ which implies Dvis =0. Similarly, for Λ=λ 
(b) Figura original
Figura 5.9: a. Implementac¸a˜o realizada. b. Implementac¸a˜o realizada por Fuentes et al. (2010)
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Figure 4: Simulations of the Marly clay. a) Isotropic 
compression of remolded and intact sample. Figures b) 
and c) show the simulation of a drained triaxial 
compression test.  
 
The model adopts the Butterfield compression 
law for the limiting compression curve and its 
slope is set to be λ.  As long as the material is 
disturbed (or remolded), the ductility increases 
(see Figure 5.a). This new formulation allows to 
keep the Hvorslev equivalent mean stress pe 
independent from the structure and hence, the 
yield surface remains also independent. In order 
to capture the ductility of remolded materials a 









where Λ is a slope which takes the value Λ=λ 
when the mean stress reaches the equivalent 
Hvorslev stress p=pe. For simplicity, let us 













where s is a new definition for the structure. 
As long as the value of s increases, the 
compression curve approaches faster to the 
Hvorslev equivalent mean stress. Notice for this 
defintion, the value s=1 does not imply that the 
material is remolded. In fact, under this new 
defintion it may be understood that the structure 
always exists. In order to incorporate the new 
evolution law for isotropic compression, let us 
consider the constituive equation for a one-
dimensional model,
 ( )vispp D Dκ= − −
i (12
) 
 where D is the volumetric strain rate, and 
Dvis is the viscous strain rate. Taking into 
account that the compression law for normally 
consolidated states is reached asymptotically, a 
new function f(p,e) is introduced within the 
defintion of Dvis, 
 1/
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This function is deduced assuring that Dvis is 
proportional to D when the path line coincides 
on a compression line with equal strain rate. At 
this state, we take the Visco-hypoplastic model 
condition (Niemunis, 1996), 
 
visD Dλ κλ
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Therefore, function f(p,e) is equal to 0 when 
Λ=κ which implies Dvis =0. Similarly, for Λ=λ 
(b) Figura original
Figura 5.10: a. Implementac¸a˜o realizada. b. Implementac¸a˜o realizada por Fuentes et al. (2010)
5.3 SUBLOADING CAM CLAY (SLCC)
Igual que o modelo Cam Clay com estrutura (CCS), o subload Cam Clay (SLCC) e´ uma
modificac¸a˜o do Cam Clay modificado (CCM). O principal conceito aqui introduzido e´ uma
segunda superf´ıcie de plastificac¸a˜o, que leva a uma transic¸a˜o do comportamento ela´stico a
elasto-pla´stico de forma gradual (subcarregamento), como proposto por Hashiguchi 1980
(referenciado por Giraldo & Farias (2011)). O conceito anterior e adicionado a influeˆncia
da estrutura e´ proposto para descrever o comportamento de solos sob condic¸o˜es naturais
com o nome de Subloading Cam Clay (SLCC), como proposto por Pedroso (2006).
5.3.1 MODIFICAC¸O˜ES DO MODELO
As modificac¸o˜es do modelo sa˜o dadas por:
1. Introduc¸a˜o de uma varia´vel ρ que representa o pre´-adensamento do solo, que e´
apresentada na Equac¸a˜o 5.21. Esta varia´vel representa a diferenc¸a entre o ı´ndice
de vazios e do solo no estado atual pre´-adensado e o ı´ndice de vazios eN (Figura
5.11) que correspondente ao ı´ndice de vazios na mesma tensa˜o no aso do solo ser
normalmente adensado (sobre a linha NCL). Plotando no espac¸o de tenso˜es p-q
(Figura 5.11), os estados de tensa˜o ma´xima e atual seriam representados por duas
superf´ıcies, sendo que a superf´ıcie externa (chamada superf´ıcie normal do CCM)
teria como tamanho a tensa˜o ma´xima p1e, que e´ a maior tensa˜o a que o solo ja´
foi submetido, ou seja, a tensa˜o de pre´-adensamento pc; enquanto que a superf´ıcie
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interna, sobre a qual situa-se o ponto representante do estado de tenso˜es atuais p1,
representaria a superf´ıcie de Subloading. A distaˆncia (δ∗ = p1e − p1) entre estas duas
curvas no espac¸o de tenso˜es e´ uma medida do pre´-adensamento. Isto e´ a esseˆncia
do conceito de Subloading (Giraldo & Farias, 2011), ja´ que no δ∗ inicial se comec¸a
a trabalhar o Subloading que influencia a lei de compressa˜o do material por meio
da deformac¸a˜o volume´trica de subplastifacac¸a˜o 
p(sy)
v , apresentada na Equac¸a˜o 5.22.
Esta´ deformac¸a˜o e´ func¸a˜o da varia´vel ρ e do ı´ndice de vazios e. A lei de compressa˜o
com a inclusa˜o da deformac¸a˜o 
p(sy)
v e´ mostrada na Equac¸a˜o 5.23. Desta equac¸a˜o
pode-se observar que, quando δ∗ = 0 a deformac¸a˜o p(sy)v desaparece e se volta a` lei
do modelo CCM. Isto acontece por que as duas superf´ıcies esta˜o agora juntas.






by its image ≈σ and the stress-lik e hardening variable by
p1e , as depicted in the upper part of Fig. 1. However, this
expression is not strictly necessary for the development of
the subloading models. All that matters is its evolution
law.
For the normal yield function, as for the conventional
Cam clay models, the internal strain-lik e hardening vari-
able is given by the volumetric plastic strain ε˙pv . This re-
lates to the “size” of the normal yield surface, given by p1e ,











where λ and κ are model parameters related to the virgin
compression and swelling indices, respectively and e0 is the
initial void ratio.
Eq. (16) for the evolution of the normal yield surface is
the same as that for the conventional Cam clay models. In
Sub-Cam model, however, a new (subloading) surface is in-
troduced and new hardening variables and hardening laws
must be specified for this surface. The stress-lik e hardening
variable, as defined previously , is the tip of the subloading
surface zα = p1 . The corresponding strain-lik e hardening
variable is obtained by linking the evolution of the subload-
ing surface to that of the normal surface with an auxiliary
variable ρ in the same way as proposed by Nak ai & Hinokio
(2004) for the Subloading tij model (to be explained in the
next sub-item). This is illustrated in the lower part of Fig.
1. The variable ρ gives a measure of over-consolidation or






















z2 = p1ez1 = p1
Fig.1. Subloading Cam-cla y
From Fig. 1 it is possible to define the following auxil-
iary strain-lik e variable εsyv (sy for sub-yielding) that links























A decay function must rule the evolution of εsyv so that
the subloading surface should approach the normal surface
as the point becomes less over consolidated upon reloading.
Here a law similar to that proposed by Nak ai & Hinokio





G = c(1 + e0 )
2 (εsyv )
2 ´ (19)
in which c is the only additional parameter with respect to
those used in the conventional Cam clay model.
Finally , the evolution laws for the internal variables of













z˙β = z˙2 = p˙1e = Λ˙
p1e
χ
tr r = Λ˙H 2
(20)
All variables necessary for the computation of the elasto-
plastic tensor for the stress-strain evolution in Eq. (10) are
also defined. The main purpose of the above formulation
was to introduce the concept of subloading into the well
established framework of Cam clay model. The main ad-
vant ges of introducing subloading concept into Cam clay
model is inclusion of the influence of density and confin-
ing pressure on the soil behaviour as well as an enhanced
capacit y to simulated cyclic loading at the cost of a single
addition l parameter. However, other drawbacks inherent
to Cam clay formulation still remain and can be better
overcome using the tij concept as briefly explained in the
next sub-item.
2.2 Simplifie d Subloading tij
A series of tij models has been developed by Nak ai and co-
workers in Nagoya Institute of T echnology (Nak ai & Mat-
suoka, 1986; Nak ai, 1989; Nak ai & Hinokio, 2004). Com-
mon to all these models is the use of a modified stress quan-
tit y, named tensor tij or ≈t , proposed by Nak ai & Mihara
(1984), which is defined as:











in which ≈a is a second order tensor related to the SMP (Spa-
tially Mobilized Plane) introduced by Matsuok a & Nak ai
(1974). The SMP represents the plane in which the shear
strength of the material is most mobilised on the average.
Therefore, instead of using the stress invarian ts in the octa-
hedral plane (p and q of Cam clay model), the models use
the stress invarian ts on the SMP , which are denoted by the
normal component tN and the deviatoric component tS .
Using these invarian ts, the influence of the intermediate
stresses on the strength and deformabilit y characteristics
of soils can be taken into account.
The last model of this series is the so-called Subloading
tij model and a full description of the model can be found
in details in Nak ai & Hinokio (2004). The model also uses
two yield surfaces according to the concept of subloading
proposed by Hashiguc hi (1989). The subloading yield sur-
face of the model, in terms of the modified stress invarian ts
( tN and tS ), is given by











in which M is related to the parameter φC S (similar to M
in Cam clay model) and β is an additional model param-
eter, which defines a unified response for the stress ratio-
dilatancy relation and controls the shape of the yield func-
tion. These parameters can obtained according to:
M =
“











R C S − 1√
R C S
«
; YC S =
1 − √ R C S√
2
` √
R C S + 0.5
´
(24)














2. Inclusa˜o do crite´rio de ruptura de Argyris-Sheng, o qual e´ definido por meio do
aˆngulo de Lode apresentado na Equac¸a˜o 5.24. Este aˆngulo afeta a inclinac¸a˜o Mc do
CCM como se mostra na Equac¸a˜o 5.25 e agora no modelo constitutivo se trabalha
com a inclinac¸a˜o M(θ). A nov i clinac¸a˜o faz com que a superf´ıcie de plastificac¸a˜o
seja diferente em compressa˜o e em extensa˜o, como se ilustra na Figura 5.12, e isto
e´ a principal caracter´ıstica da inclusa˜o do crite´rio de ruptura de Argyris-Sheng. A
nova forma da superf´ıcie de plastificac¸a˜o e´ apresentada na Equac¸a˜o 5.26. Com isto,
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f(p, q, θ, p1) = q
2 +M(θ)2p(p− p1) (5.26)
Figura 5.12: Corte da superf´ıcie de plastificac¸a˜o, no plano q versus p, com parte em extensa˜o desenhada
para valores negativos de q (Pedroso, 2006)
3. O outro conceito importante, inclu´ıdo no modelo, e´ a inclusa˜o da cimentac¸a˜o do solo.
Isto e´ feito por meio da evoluc¸a˜o de uma nova varia´vel ω, que se assemelha a uma
densidade adicional a` densidade ρ. Esta varia´vel e´ introduzida atrave´s da func¸a˜o
Q(w) = bω, e apresenta uma maior contribuic¸a˜o quando a densidade ρ e´ menor que
zero, ou seja, a densidade assume valores negativos, os quais fazem que com a linha
de compressa˜o do material passe acima da linha de adensamento normal, conforme
apresentado na Figura 5.13. Esta nova varia´vel afeta a deformac¸a˜o volume´trica de
subplastificac¸a˜o 
p(sy)
v no escalar Lsy, como se mostra na Equac¸a˜o 5.27. O escalar
Lsy e´ influenciado pela densidade normal G(ρ) e pela estrutura na varia´vel Q(ω),
como descrito na Equac¸a˜o 5.28.
dp(sy)v = φ˙L
sy (5.27)
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O efeito de w é grande
da rigidez <0 Decremento
>0 Incremento
da rigidez
O efeito de ρ é grande
da rigidez
Figura 5.13: Efeto da cimentac¸a˜o (Nakai, 2012)
5.3.1.1 IMPLEMENTAC¸A˜O DO MODELO
Apresentam-se aqui as equac¸o˜es para se implementar o modelo SLCC tratando de
na˜o rescrever novamente as equac¸o˜es da sec¸a˜o 2.6.1. Isto e´ feito para se realizar uma
implementac¸a˜o do modelo em 3 dimenso˜es numa plataforma de elementos finitos.
A equac¸a˜o ba´sica se apresentou na sec¸a˜o 2.6.1, na equac¸a˜o 2.11, onde o mo´dulo elasto-
pla´stico Cep e´ dividido em duas partes, ela´stica Ce e pla´stica Cp. Na parte ela´stica as
deformac¸o˜es tem um comportamento linear com o aumento de tensa˜o, e podem recuperar
com o descarregamento. A parte pla´stica so´ trabalha depois do ponto de plastificac¸a˜o
como foi mostrado na Figura 2.11, e faz com que as deformac¸o˜es na˜o sejam de forma linear
com o aumento de tensa˜o, nem que sejam totalmente recupera´veis com a diminuic¸a˜o da
tensa˜o.
Nas deformac¸o˜es pla´sticas, se adota uma lei de fluxo associada, onde Q (func¸a˜o de
potencial pla´stico) e´ igual a` func¸a˜o de flueˆncia f apresentada na sec¸a˜o 2.6.1.2, como e´
apresentado na equac¸a˜o 5.29. O multiplicador pla´stico φ˙, e o modulo pla´stico Cp se definem





























CAPI´TULO 5. MODELOS CONSTITUTIVOS COM ESTRUTURA TESE


























As partes que foram mudadas do modelo CCM para se obter as equac¸o˜es 5.30 e 5.31,
sa˜o apresentadas a seguir:
Ao se realizar a derivada parcial de ∂f
∂σ

















































0.75M(1− ω∗) cos 3θ







det ξ2 − sin 3θξ
)
(5.35)
Definindo Mc e ω
∗ em func¸a˜o do aˆngulo do estado cr´ıtico ϕc, onde ϕc e´ o aˆngulo da
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−M(θ)2pp1 (1 + e)




Incluindo aqui as partes de Subloading e estrutura no modelo, que esta˜o na Equac¸a˜o
5.28, apresentam-se as equac¸o˜es utilizadas para que se evoluam estas varia´veis de estado:
G(ρ) = csy ‖ ρ ‖ ρ (5.41)
dρ = −(1 + e0)G(ρ)
p
φ˙ (5.42)
Q(w) = bsyw (5.43)
dw = −(1 + e0)Q(w)
p
φ˙ (5.44)
5.3.1.2 PARAˆMETROS DO MODELO
O modelo assim constitu´ıdo possui oito paraˆmetros. Os cinco primeiros paraˆmetros
podem ser obtidos de um solo reconstitu´ıdo, e sa˜o iguais aos do modelo CCM. Os treˆs
paraˆmetros que ainda faltam sa˜o obtidos pelo subloading e pela estrutura. Os paraˆmetros
obtidos pelo subloading sa˜o dois respectivamente csy e ρ, onde o primeiro da´ a curvatura
suave do estado sobre-adensado e do estado normalmente adensado. O segundo paraˆmetro
e´ a relac¸a˜o de sobre-adensamento inicial que se encontra o solo. O paraˆmetro de estrutura e´
bsy, que controla a quantidade de densidade negativa. Em seguida, mostra-se uma listagem
dos paraˆmetros do modelo.
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Solo reconstitu´ıdo:
ϕc = Aˆngulo do estado cr´ıtico
λ = Inclinac¸a˜o de adensamento normal
κ = Inclinac¸a˜o de descarga
µ = Coeficiente de Poisson
N = I´ndice de vazios para uma tensa˜o me´dia efetiva de p0 = 1 kPa
Solo natural com subloading e estrutura:
csy = coeficiente da taxa de decaimento da flexibilidade do modelo
bsy = coeficiente da taxa de estrutura do modelo
ρ =Densidade inicial do solo (a qual e´ uma varia´vel de estado e somente se da o valor de
partida)
5.3.1.3 ESQUEMA DE IMPLEMENTAC¸A˜O NUME´RICA
A seguir se mostra o esquema resumido de equac¸o˜es para se realizar um algoritmo de
integrac¸a˜o expl´ıcita. A representac¸a˜o tensorial adotada e a ordem do esquema e´ coerente
com as convenc¸o˜es do programa ABAQUS. Os tensores de tensa˜o e de deformac¸a˜o sa˜o
de nove componentes neste algoritmo, os quais sa˜o trocados ao comec¸o e ao final da
implementac¸a˜o no programa ABAQUS por tensores de 6 componentes (que e´ a notac¸a˜o
utilizada pelo programa). A definic¸a˜o das operac¸o˜es feitas entre estes tensores esta´ definida
no Anexo I.
Abaixo se apresenta a implementac¸a˜o:
i. Definir paraˆmetros ϕc, N , µ, κ, λ, c
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[I] =

1 0 0 0 0.5 0 0 0 0.5
0 0 0 0.5 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0.5 0 0
0 0.5 0 0 0 0 0 0 0
0.5 0 0 0 1 0 0 0 0.5
1 0 0 0 0 0 0 0.5 0
0 0 0.5 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0.5 0 0 0




1 0 0 0 0 0
1 0 0 0 0











ii. Definir condic¸o˜es iniciais por varia´veis de estado ρ, w, G(ρ), Q(w), p, e e tenso˜es σ.
iii. Realizar o passo de prova ela´stico (trial elastic step):
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iv. Revisar a func¸a˜o de plastificac¸a˜o.
theta3 = TRACE[σ∗n+1 · σ∗n+1 · σ∗n+1]
 Verificar o aˆngulo de Lode IF NORM[σ∗n+1] 6 1.0d0 then
cos 3θn+1 = 1.0d0
 ELSE




 IF (cos 3θn+1 > 1), (cos 3θn+1 = 1)







































en+1 = en + (1 + en)TRACE[∆εn] ∗∆t
vi. Se f trn ≥ 0, sa˜o corrigidas todas as varia´veis com as deformac¸o˜es pla´sticas
 Correc¸a˜o pelo escalar da proporcionalidade:
∆φ˙n+1 = 0

































0.75M(1− ω∗) cos 3θ































































































wn+1 = wn+1 + ∆φ˙n+1wn+1∆t
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ρn+1 = ρn+1 + (Q(w)n+1 +G(ρ)n+1)∆t
en+1 = en+1 + (1 + en+1)TRACE[∆εn+1] ∗∆t
 Atualizac¸a˜o do estado de tenso˜es com as deformac¸o˜es pla´sticas:
[σ∗n+1] = [σ
∗,tr
n+1]− [Ce] : [∆εpn+1]
 Ca´lculo do mo´dulo elasto-pla´stico consistente:

































5.3.1.4 SENSIBILIZAC¸A˜O DE PARAˆMETROS E COMPROVAC¸A˜O
Primeiro realizou-se uma sensibilizac¸a˜o do paraˆmetro que influencia o subloading com
a troca do paraˆmetro ρ e se observou a evoluc¸a˜o das varia´veis, como se apresenta na
Figura 5.14. Isto foi feito por meio de simulac¸o˜es de um ensaio de adensamento isotro´pico.
Posteriormente, se observou a evoluc¸a˜o da estrutura do solo com a troca da varia´vel w,
onde tambe´m se utiliza uma simulac¸a˜o de um adensamento isotro´pico, como se mostra a
Figura 5.15.
Para testar a implementac¸a˜o da UMAT, foram feitas simulac¸o˜es de ensaios apresentados
por alguns autores que trabalham com o modelo SLCC. Na Figura 5.16 apresenta-se uma
comparac¸a˜o da simulac¸a˜o feita por Giraldo & Farias (2011) de um ensaio de adensamento
para observar o aumento de estrutura com o aumento da varia´vel w. Ademais, na Figura
5.17 apresenta-se uma comparac¸a˜o de uma simulac¸a˜o de um ensaio triaxial c´ıclico drenado
realizado na argila de Fujinomori simulado por Pedroso (2006).
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(a) (b)
Figura 5.14: Simulac¸a˜o ensaio de adensamento isotro´pico, com variac¸a˜o do paraˆmetro ρ
(a) (b)
(c)
Figura 5.15: Simulac¸a˜o ensaio de adensamento isotro´pico, com variac¸a˜o da varia´vel w
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Figura 5.16: a. Implementac¸a˜o realizada. b. Implementac¸a˜o realizada por Giraldo & Farias (2011)
(a) Figura feita (b) Figura original
Figura 5.17: a. Implementac¸a˜o realizada. b. Implementac¸a˜o realizada por Pedroso (2006)
5.3.2 CONCLUSO˜ES OBTIDAS DOS MODELOS CONSTITU-
TIVOS IMPLEMENTADOS
Neste cap´ıtulo apresentou-se a implementac¸a˜o realizada de treˆs modelos constitutivos
com estrutura para o programa de elementos finitos ABAQUS. Destas implementac¸o˜es sa˜o
obtidas varias caracter´ısticas dos modelos que servem para saber quais sa˜o as vantagens e
desvantagens de cada modelo, e obter algumas concluso˜es, a serem apresentadas a seguir:
1. Nos modelos hipopla´stico e Subloading Cam Clay observa-se um passo suave do
estado ela´stico ao estado elastopla´stico. No modelo Cam Clay estruturado na˜o
sucede isto, ao ter uma mudanc¸a brusca quando passa do estado ela´stico ao estado
elastopla´stico.
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2. O nu´mero de paraˆmetros dos treˆs modelos sa˜o oito. No entanto, va´rios destes
paraˆmetros sa˜o valores iniciais de uma varia´vel de estado. Por exemplo, no modelo
de Cam Clay com estrutura p′y,i e´ uma tesa˜o pre-adensamento inicial para o solo no
estado natural, o que muda quando o estado de tenso˜es excede este valor. No modelo
Subloading Cam Clay o paraˆmetro ρ e´ um valor inicial que varia de acordo com a
mudanc¸a do estado de tenso˜es. Por u´ltimo, no modelo Hipopla´sico com estrutura
o paraˆmetros s e´ a estrutura do modelo, que diminui com o aumento do estado de
tenso˜es.
3. O modelo Cam Clay com estrutura ignora a anisotropia de tenso˜es que apresenta no
solo quando e´ sujeito a um estado de compressa˜o e extensa˜o. Os modelos Subloading
Cam Clay e Hipopla´stico tem em conta esta anisotropia por meio dos crite´rios de
ruptura incorporados (crite´rio Argyris-Sheng e Matsuoka-Nakai), logo apresentam
menor resisteˆncia do solo quando este e´ submetido a extensa˜o.
4. O modelo Subloading Cam Clay conta com uma regra de fluxo associada, e isto
pode ser uma desvantagem do modelo ja´ que observac¸o˜es experimentais evidenciam
uma relac¸a˜o entre os incrementos de deformac¸a˜o pla´stica desviadora e a deformac¸a˜o
pla´stica volume´trica menores que os presentes em amostras reconstitu´ıdas, como
e´ previsto no Cam Clay Modificado (Liu & Carter, 2006). O modelo Cam Clay
com estrutura ja´ tem uma regra de fluxo na˜o associada por meio de uma superf´ıcie
de potencial pla´stico diferente da superf´ıcie de plastificac¸a˜o, como se apresenta na
Equac¸a˜o 5.4. No modelo Hipopla´stico se tem uma regra de fluxo na˜o associada ao
na˜o se ter uma direc¸a˜o do fluxo perpendicular a` superf´ıcie de potencial pla´stico e
fluxo, como se mostra na Equac¸a˜o 2.68.
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Cap´ıtulo 6
COMPARAC¸A˜O E AVALIAC¸A˜O DO
COMPORTAMENTO MECAˆNICO DO
SOLO DO DF COM MODELOS CONS-
TITUTIVOS
Um dos principais objetivos desta pesquisa e´ o de simular o comportamento mecaˆnico
do solo encontrado no campo experimental. Isso foi feito atrave´s da simulac¸a˜o de ensaios de
laborato´rio elementares com diferentes modelos constitutivos com estrutura (Cam Clay com
estrutura, Hipoplasticidade e Subloading Cam Clay). Posteriormente, pretende-se escolher
um modelo constitutivo e realizar as modelagens de elementos finitos das provas de carga
para este geomaterial (solo) e observar a capacidade do mesmo fornecer resultados que sa˜o
mais coerentes com a realidade. A seguir esta˜o apresentados os resultados provenientes
dessas simulac¸o˜es feitas dos ensaios realizados no cap´ıtulo 3.
6.1 COMPRESSO˜ES TRIAXIAIS
Dos modelos constitutivos implementados no capitulo anterior, realizaram-se simulac¸o˜es
de adensamento anisotro´pico por meio do programa incrementalDriver. Este e´ um programa
para testar as sub-rotinas dos modelos constitutivos para o programa Abaqus, as quais
podem ser escritas em Fortran, Fortran 90 ( umat.f ), C ou C++ ( umat.c ) (nesta pesquisa
as sub-rotinas esta˜o escritas na linguagem de programac¸a˜o Fortran). Este programa simula
as trajeto´rias de tenso˜es ou deformac¸o˜es como se fosse um modelo de elementos finitos de
um so´ ponto.
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Foram feitas quatro simulac¸o˜es de adensamento anisotro´pico com relac¸o˜es de η = q/p =
0.0 0.3 0.5 e 0.0 − 0.5, por cada modelo. Na Figura 6.1, mostram-se as trajeto´rias de
tenso˜es simulada para cada ensaio por meio do programa incrementalDriver.
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CA ensaio - η=0,5 - K=0,625
CA ensaio - η=0,3 - K=0,75
CA ensaio - η=0,0 - K=1
CA ensaio - η=0,5-0,0 - K=0,625-1
Simulação ensaio - η=0,5
Simulação ensaio - η=0,0 
Simulação ensaio - η=0,3
Simulação ensaio - η=0,5 - 0,0
Figura 6.1: Trajeto´rias de tenso˜es de compressa˜o simuladas
Inicialmente, simulou-se o ensaio de adensamento com a relac¸a˜o de tenso˜es de η=0.5.
Nas Figuras 6.2 a 6.4, temos os resultados obtidos das simulac¸o˜es com cada um dos treˆs
modelos nos planos de tensa˜o efetiva me´dia, ı´ndice de vazios, deformac¸a˜o volume´trica e
tempo. As trajeto´rias de tenso˜es simulada ja´ foram apresentadas na Figura 6.1. Para
obter estes resultados as simulac¸o˜es foram feitas seguindo os mesmos passos nos ensaios de
laborato´rio. Neste caso durante o ensaio foram feitas trocas de velocidades de s˙ = 0, 01
mm/min (velocidade de refereˆncia) a s˙ = 0, 001 mm/min (velocidade de troca) as quais
tem uma relac¸a˜o de dez como foi proposto no trabalho apresentado por Leinenkugel
(1976). A primeira troca de velocidade por uma velocidade dez vezes menor foi a uma
tensa˜o efetiva me´dia de 80 kPa ate´ uma tensa˜o de 95 kPa. Posteriormente aumentou-se a
velocidade de deslocamento do pista˜o a` velocidade de refereˆncia ate´ uma tensa˜o de 180
kPa a´ı diminuindo-se a velocidade ate´ uma tensa˜o de 250 kPa, e por u´ltimo, voltou-se a`
velocidade de refereˆncia ate´ o fim do ensaio. O mesmo foi feito nas simulac¸o˜es apresentadas
nas Figuras 6.2b, 6.3b e 6.4b, no entanto, as trocas de velocidade foram simuladas com um
tempo dez vezes maior para a velocidade menor. Por u´ltimo, nas Figuras 6.2c, 6.3c e 6.4c
sa˜o apresentadas as comparac¸o˜es da deformac¸a˜o volume´trica e o tempo, a qual mostra
que a uma maior velocidade obte´m-se uma maior deformac¸a˜o no tempo, e isso tambe´m foi
feito nas simulac¸o˜es realizadas.
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(a) (b)
(c)
Figura 6.2: Simulac¸a˜o de Cam Clay com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 5
(a) (b)
(c)
Figura 6.3: Simulac¸a˜o de Hipoplasticidade com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 5
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(a) (b)
(c)
Figura 6.4: Simulac¸a˜o de Subloading Cam Clay para uma compressa˜o com η=0, 5
Por u´ltimo, na Figura 6.5, realizou-se uma comparac¸a˜o das simulac¸o˜es feitas com os treˆs
modelos constitutivos (Cam Clay com estrutura, Hipoplasticidade e Subloading Cam Clay).
Pode-se observar que o modelo Cam Clay com estrutura e´ o modelo que apresenta uma
mudanc¸a brusca do comportamento de um estado estruturado a um estado desestruturado.
O modelo Subloading Cam Clay foi o modelo que apresentou uma transic¸a˜o mais suave
do estado estruturado ao estado desestruturado e o modelo Hipopla´stico apresenta um
ponto intermedia´rio ao dos modelos anteriormente apresentados. Tambe´m observou-se
que os treˆs modelos apresentam um comportamento similar quando na linha de normal
adensamento. As treˆs simulac¸o˜es foram feitas com base no tempo e na tensa˜o efetiva
me´dia e por isto a treˆs curvas tem um comportamento quase igual (Figura 6.5 b). As
deformac¸o˜es volume´tricas apresentadas pelos treˆs modelos no tempo (Figura 6.5 c) tem
uma tendeˆncia igual, logo os valores quantitativos na˜o sa˜o iguais, ja´ que nenhuma tem o
mesmo valor de pre´-adensamento (Figura 6.5 a).
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(a) (b)
(c)
Figura 6.5: Comparac¸a˜o de Simulac¸o˜es feitas para uma compressa˜o com η=0, 5
Foi feita a simulac¸a˜o do ensaio adensado com uma relac¸a˜o de tenso˜es de η=0.3 apre-
sentado na sec¸a˜o 3.3.2.1. Esse ensaio foi realizado com uma velocidade constante de
deslocamento vertical de s˙ = 0, 02 mm/min, e durante o ensaio foi realizada uma relaxac¸a˜o
a uma tensa˜o efetiva me´dia de 220 kPa por 1200 minutos, que foi o tempo onde a diminuic¸a˜o
da tensa˜o estabilizou. Nas Figuras 6.6b, 6.7b e 6.8b, apresentam-se as simulac¸o˜es feitas
para recriar o mesmo efeito da relaxac¸a˜o plotado no gra´fico de tensa˜o efetiva me´dia versus
tempo. Posteriormente, continuou-se o carregamento a` mesma velocidade de deslocamento
ate´ uma tensa˜o efetiva de 550 kPa, onde foi feito um descarregamento a 5 kPa e carregou-se
ate´ 580 kPa, chegando ao fim do ensaio. Nas Figuras 6.6a, 6.7a, e 6.8a apresentam-se
as simulac¸o˜es feita no plano de tensa˜o efetiva me´dia contra o ı´ndice de vazios, e destas
simulac¸o˜es obteˆm-se que nenhum dos modelos realiza o loop apresentado no solo sob as
condic¸o˜es de descarregamento e carregamento realizadas no ensaio de laborato´rio. Outro
resultado importante foi que nenhum dos modelos implementados pode representar o efeito
da perda de tensa˜o no tempo com uma deformac¸a˜o constante (relaxac¸a˜o).
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(a) (b)
(c)
Figura 6.6: Simulac¸a˜o de Cam Clay com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 3
(a) (b)
(c)
Figura 6.7: Simulac¸a˜o de Hipopla´sticidade com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 3
131
CAPI´TULO 6. COMPARAC¸A˜O E AVALIAC¸A˜O DO COMPORTAMENTO
MECAˆNICO DO SOLO DO DF COM MODELOS CONSTITUTIVOS TESE
(a) (b)
(c)
Figura 6.8: Simulac¸a˜o de Subloading Cam Clay para uma compressa˜o com η=0, 3
Na Figura 6.9 tem-se a comparac¸a˜o entre as simulac¸o˜es feitas com os modelos consti-
tutivos escolhidos (Cam Clay com estrutura, Hipoplasticidade e Subloading Cam Clay).
Dessa comparac¸a˜o observou-se que as treˆs simulac¸o˜es chegam a` mesma linha de normal
adensamento e da inclinac¸a˜o de descarregamento. A Figura 6.9c mostra que a deformac¸a˜o
volume´trica foi mantida no tempo da simulac¸a˜o sem que fossem apresentadas trocas na
tensa˜o efetiva me´dia (Figura 6.9b), ou seja, na˜o foi representado pelos modelos o efeito do
relaxamento. Ademais, as deformac¸o˜es volume´tricas geradas com os modelos constitutivos
teˆm as mesmas tendeˆncias no tempo como mostra a Figura 6.9b. O modelo que apresentou
um passo mais suave do estado estruturado ao desestruturado foi o modelo Subloading
Cam Clay, embora este foi o modelo que chegou por u´ltimo a` linha de normal adensamento
e a simulac¸a˜o com esse modelo mostrou menor deformac¸a˜o volume´trica que as outras duas
simulac¸o˜es. Conseguiu-se ter as mesmas simulac¸o˜es dos tempos com as tenso˜es efetivas
me´dias nas treˆs simulac¸o˜es, como se mostra na Figura 6.9b. Nenhuma das simulac¸o˜es feitas
foi capaz de captar o loop (Figuras 6.6a) obtido no ensaio realizado, como se apresenta na
Figura 6.9a, o qual pode ser importante no comportamento do material a cargas c´ıclicas.
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(a) (b)
(c)
Figura 6.9: Comparac¸a˜o de Simulac¸o˜es feitas para uma compressa˜o com η=0, 3
Tambe´m foram feitas simulac¸o˜es com os treˆs modelos constitutivos do ensaio com a
troca de relac¸a˜o de tenso˜es de η=0.5 a η=0.0. Na Figura 6.10 apresenta-se a simulac¸a˜o
realizada com o modelo Cam Clay com estrutura nos planos tensa˜o efetiva me´dia, ı´ndice de
vazios, deformac¸a˜o volume´trica e tempo. Desta simulac¸a˜o foi observada a capacidade do
modelo de captar a troca da tensa˜o de pre´-adensamento apresentado no solo com a troca
da trajeto´ria de tenso˜es, embora a previsa˜o qualitativa e quantitativa das deformac¸o˜es
volume´tricas no tempo na˜o represente o comportamento encontrado no ensaio, como
mostra a Figura 6.10c. O mesmo e´ observado na previsa˜o respeito a` tensa˜o efetiva me´dia
no tempo (Figura 6.10b). A simulac¸a˜o feita com o modelo Hipopla´stico e´ apresentada
na Figura 6.11. Dessa simulac¸a˜o observou-se a falta de acura´cia do modelo na troca da
tensa˜o de pre´-adensamento com a troca da trajeto´ria de tenso˜es em comparac¸a˜o ao ensaios,
como e´ apresentado na Figura 6.11a, e de igual forma ocorre na previsa˜o da deformac¸a˜o
volume´trica e da tensa˜o efetiva me´dia no tempo. A simulac¸a˜o realizada com o modelo
Subloading Cam Clay e´ apresentada na Figura 6.12. Esta mostra uma acura´cia igual a` do
modelo Cam Clay com estrutura, em relac¸a˜o a troca do caminho de tenso˜es.
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(a) (b)
(c)
Figura 6.10: Simulac¸a˜o de Cam Clay com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 5− 0, 0
(a) (b)
(c)
Figura 6.11: Simulac¸a˜o de Hipopla´sticidade com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 5− 0, 0
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(a) (b)
(c)
Figura 6.12: Simulac¸a˜o de Subloading Cam Clay para uma compressa˜o com η=0, 5− 0, 0
Na comparac¸a˜o dos modelos apresentada na Figura 6.13a tem-se um comportamento
similar nos modelos Cam Clay com estrutura e Subloanding Cam Clay nas linhas de normal
adensamento com a troca do caminho de tenso˜es, e isso ocorre por que os dois modelos teˆm
a mesma superf´ıcie de plastificac¸a˜o, o qual na˜o acontece com o modelo Hipopla´stico que
na˜o tem uma superf´ıcie de plastificac¸a˜o definida. A comparac¸a˜o feita do tempo e da tensa˜o
efetiva me´dia e´ apresentada na Figura 6.13b, que mostra um comportamento similar dos
treˆs modelos implementados. O comportamento das deformac¸o˜es volume´tricas no tempo
apresenta uma diferenc¸a nos modelos implementados, ocorrendo diferentes “quebras” das
curvas de adensamento do estado estruturado ao desestruturado, no comec¸o das mesmas.
Depois da troca de tenso˜es temos uma deformac¸a˜o volume´trica quase igual a dos modelos
Cam Clay com estrutura e Subloanding Cam Clay e uma diferenc¸a importante com o
modelo Hipopla´stico, que se deve a` diferenc¸a de tenso˜es de pre´-adensamento apresentadas
na Figura 6.13a. Esta diferenc¸a levou a uma deformac¸a˜o volume´trica menor com o modelo
Hipopla´stico.
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(a) (b)
(c)
Figura 6.13: Comparac¸a˜o de Simulac¸o˜es feitas para uma compressa˜o com η=0, 5− 0, 0
Foi simulado um ensaio de adensamento com a relac¸a˜o de tenso˜es de η=0.0. Neste caso
utilizou-se de uma velocidade constante de deslocamento vertical de s˙ = 0, 02 mm/min
ate´ uma tensa˜o efetiva me´dia de 490 kPa por 305 minutos. Na Figura 6.14 apresenta-se
a simulac¸a˜o feita com o modelo Cam Clay com estrutura nos planos de ı´ndice de vazios,
tensa˜o efetiva me´dia, deformac¸a˜o volume´trica e tempo. O mesmo foi feito nas Figuras 6.15
e 6.16 onde se apresentam as simulac¸o˜es realizadas com Hipoplasticidade e Subloanding
Cam Clay, onde foi simulado um ensaio de tensa˜o controlada no tempo, como apresentado
nas Figuras 6.14b, 6.15b e 6.16b
Na Figura 6.17, apresentam-se os resultados obtidos das simulac¸o˜es com cada um dos
treˆs modelos. Da Figura 6.17a observou-se que os treˆs modelos apresentam paraˆmetros
de inclinac¸a˜o compara´veis nas partes de normal adensamento e recompressa˜o. As treˆs
simulac¸o˜es fizeram-se com os mesmos tempos, mas chegou-se a valores de tensa˜o efetiva
me´dia diferentes (Figura 6.17b). Os treˆs modelos apresentam um comportamento similar
das trajeto´rias de deformac¸a˜o volume´trica e tempo, como apresentadas na Figura 6.17c.
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(a) (b)
(c)
Figura 6.14: Simulac¸a˜o de Cam Clay com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 0
(a) (b)
(c)
Figura 6.15: Simulac¸a˜o de Hipopla´sticidade com estrutura para uma compressa˜o com η=0, 0
137
CAPI´TULO 6. COMPARAC¸A˜O E AVALIAC¸A˜O DO COMPORTAMENTO
MECAˆNICO DO SOLO DO DF COM MODELOS CONSTITUTIVOS TESE
(a) (b)
(c)
Figura 6.16: Simulac¸a˜o de Subloading Cam Clay para uma compressa˜o com η=0, 0
(a) (b)
(c)
Figura 6.17: Comparac¸a˜o de Simulac¸o˜es feitas para uma compressa˜o com η=0, 0
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6.2 ENSAIOS TRIAXIAIS
Os primeiros treˆs ensaios triaxiais a presso˜es efetivas de confinamento de 110 kPa, 200
kPa e 300 kPa, foram realizados sob uma tensa˜o cisalhante na˜o drenada. Os outros treˆs
ensaios sa˜o simulados com as mesmas presso˜es de confinamento, mas com a gerac¸a˜o da
tensa˜o cisalhante de forma drenada. Nestas simulac¸o˜es foram adotados os paraˆmetros
de compressa˜o encontrados nas simulac¸o˜es dos ensaios de adensamento, os quais sa˜o
apresentados nas concluso˜es deste cap´ıtulo.
As primeiras simulac¸o˜es foram feitas com o modelo Cam Clay com estrutura. As
trajeto´rias de tenso˜es obtidas esta˜o na Figura 6.18 e as curvas de tensa˜o deformac¸a˜o sa˜o
apresentadas nas Figuras 6.19a e 6.19b para as condic¸o˜es drenadas e na˜o drenadas dos
ensaios.
Figura 6.18: Trajeto´rias de tenso˜es de cisalhamento utilizando o modelo cam clay com estrutura e ensaios
laboratoriais
(a) Ensaios drenados (b) Ensaios na˜o drenados
Figura 6.19: Simulac¸o˜es de cisalhamentos utilizando o modelo cam clay com estrutura e experimental
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Na Figura 6.20 temos uma comparac¸a˜o das trajeto´rias obtidas das simulac¸o˜es com o
modelo Hipopla´stico e os ensaios feitos no plano de tenso˜es p e q. Com estas tenso˜es em
condic¸o˜es drenadas e na˜o drenadas sa˜o obtidas as curvas de tensa˜o deformac¸a˜o apresentadas
nas Figuras 6.21a e 6.21b. Por outra parte nessas simulac¸o˜es na˜o se levou em conta a
influeˆncia do tempo, ja´ que, como foi apresentado anteriormente, este na˜o tem um efeito
importante no solo do Distrito Federal.
Figura 6.20: Trajeto´rias de tenso˜es de cisalhamento utilizando o modelo hipopla´stico com estrutura e
ensaios laboratoriais
(a) Ensaios drenados (b) Ensaios na˜o drenados
Figura 6.21: Simulac¸o˜es de cisalhamentos utilizando o modelo hipopla´stico com estrutura e ensaios
laboratoriais
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As simulac¸o˜es feitas com o modelo Subloading Cam Clay foram realizadas com defor-
mac¸o˜es controladas e com velocidade de deformac¸a˜o vertical constante, ja´ que o ensaio de
laborato´rio foi feito da mesma forma. Na Figura 6.22 mostram-se as trajeto´rias de tenso˜es
obtidas das simulac¸o˜es no plano de tenso˜es p e q. Como complemento, nas Figuras 6.23a e
6.23b mostram-se as curvas de tensa˜o deformac¸a˜o apresentadas em condic¸o˜es drenadas e
na˜o drenadas.
Figura 6.22: Trajeto´rias de tenso˜es de cisalhamento utilizando o modelo Subloading Cam Clay e ensaios
laboratoriais
(a) Ensaios drenados (b) Ensaios na˜o drenados
Figura 6.23: Simulac¸o˜es triaxiais com Subloading Cam Clay
A comparac¸a˜o das simulac¸o˜es feitas com os treˆs modelos e´ apresentada na Figura
6.24 com as trajeto´rias de tenso˜es obtidas, e nas Figuras 6.25a e 6.25b com as curvas de
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tensa˜o deformac¸a˜o. Dessa comparac¸a˜o observou-se que nenhum dos modelos foi capaz de
representar ligeiramente as trajeto´rias de tenso˜es na˜o drenadas (Figuras 6.19b, 6.21b e
6.23b), embora os treˆs modelos descrevam trajeto´rias de tenso˜es pro´ximas. Quanto a`s
trajeto´rias de tensa˜o deformac¸a˜o se observou uma melhor acura´cia das simulac¸o˜es feitas
em condic¸o˜es drenadas para descrever o comportamento do solo. As simulac¸o˜es feitas em
condic¸o˜es na˜o drenadas so´ tem a capacidade que captar a rigidez apresentada no in´ıcio do
ensaio e na˜o descrevem o comportamento qualitativo do comportamento solo.
Figura 6.24: Comparac¸a˜o das trajeto´rias de tenso˜es de cisalhamento simulas com os modelos constitutivos
(a) Ensaios drenados (b) Ensaios na˜o drenados
Figura 6.25: Comparac¸a˜o de simulac¸o˜es triaxiais com os modelos constitutivos implementados
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6.3 PARAˆMETROS
Na Tabela 6.1 sa˜o apresentados os paraˆmetros obtidos das simulac¸o˜es realizadas a
partir dos ensaios de laborato´rio, executados nesta pesquisa. Estes paraˆmetros foram os
mesmos para simular todos os ensaios realizados. Os paraˆmetros obtidos sa˜o concordantes
com aqueles encontrados na caracterizac¸a˜o realizada nos ensaios de campo (Tabelas 3.6).
Tabela 6.1: Paraˆmetros obtidos a partir dos ensaios
Modelo Paraˆmetro S´ımbolo Valor obtido Observac¸a˜o
Inclinac¸a˜o do adensamento na recompressa˜o κ 0,0136 Intr´ınseco1
Inclinac¸a˜o do adensamento normal λ 0,164 Intr´ınseco1
Cam Clay Tensa˜o de pre´-adensamento estruturada Py,i 80,0 Estrutura
2
com Inclinac¸a˜o de η no estado cr´ıtico Mc 1,45 Intr´ınseco1
estrutura Coeficiente de Poisson µ 0,25 Intr´ınseco1
(SCC) Taxa de perda de estrutura b 30,0 Estrutura2
Paraˆmetro da lei de fluxo ω 3,33 Estrutura2
I´ndice pela estrutura ∆e 0,15 Estrutura2
Inclinac¸a˜o do adensamento na recompressa˜o κ∗ 0,0022 Intr´ınseco1
Inclinac¸a˜o do adensamento normal λ∗ 0,060 Intr´ınseco1
Hipoplasticidade I´ndice de vazios para p = 1kPa N 2,134 Intr´ınseco1
com Aˆngulo de η no estado cr´ıtico ϕc 31,0 Intr´ınseco1
estrutura Relac¸a˜o de rigidez r 0,4 Intr´ınseco1
(SHP) Estrutura do solo s 1,75 Estrutura2
Fator das deformac¸o˜es cisalhantes A 0,4 Estrutura2
Degradac¸a˜o da estrutura k 2,5 Estrutura2
Inclinac¸a˜o do adensamento na recompressa˜o κ 0,0115 Intr´ınseco1
Inclinac¸a˜o do adensamento normal λ 0,015 Intr´ınseco1
Cam Clay I´ndice de vazios para p = 1kPa N 2,03 Intr´ınseco1
com Aˆngulo de η no estado cr´ıtico ϕc 30,4 Intr´ınseco1
Subloading Coeficiente de Poisson µ 0,25 Intr´ınseco1
(SLCC) Taxa de estrutura bsy 50,0 Estrutura2
Taxa de decaimento da flexibilidade csy 1200,0 Estrutura2
1 Paraˆmetros provenientes do modelo inicial
2 Novos paraˆmetros por estrutura do solo
6.4 CONCLUSO˜ES CONSIDERANDO OS MODE-
LOS CONSTITUTIVOS IMPLEMENTADOS
Neste cap´ıtulo apresentou-se a implementac¸a˜o de treˆs modelos constitutivos com
estrutura para o programa de elementos finitos ABAQUS. Destas implementac¸o˜es foram
obtidas varias caracter´ısticas dos modelos que servem para se saber quais sa˜o as vantagens
e desvantagens de cada um.
Apesar de terem sido feitas as simulac¸o˜es levando o tempo de realizac¸a˜o do ensaio,
na˜o se observam diferenc¸as grandes nas curvas das simulac¸o˜es obtidas com a troca de
velocidade. Isto ocorre porque os modelos usados na˜o levam em conta os efeitos viscosos
do solo. Na atualidade diversos modelos tem o efeito da velocidade no solo, entre os
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quais esta˜o o modelo viscohipoplastico proposto por Niemunis (2003) e o modelo Tij
proposto por Nakai et al. (2011), entre outros. Por outro lado nas Figuras 6.2a, 6.3a e 6.4a
observa-se que a troca das velocidades na˜o tem um efeito importante no comportamento
de compressa˜o do solo do DF.
Ale´m disto, nenhum dos modelos implementados pode capturar o efeito da perda
de tensa˜o efetiva me´dia no tempo (relaxamento). Isto e´ devido a` falta de uma regra
de decaimento da tensa˜o no tempo nos modelos, ja´ que nenhum destes tem em conta a
influeˆncia do tempo.
Finalmente se observa que nenhum dos modelos pode representar o endurecimento
obtido nos ensaios de cisalhamento na˜o drenado.
A partir das simulac¸o˜es realizadas para os ensaios de adensamento, observou-se que o
modelo Subloading Cam Clay apresenta uma transic¸a˜o menos r´ıgida da mudanc¸a entre
o comportamento sobreadensado e o normalmente adensado. Nas simulac¸o˜es triaxiais o
modelo hipopla´stico apresentou um melhor comportamento ao cisalhamento drenado. Estes
resultados sa˜o apresentados basicamente por meio dos ensaios realizados no solo do campo
experimental, como anteriormente observado nas Figuras 6.4a, 6.8a, 6.12a e 6.25a. Por
conseguinte estes dois modelos sa˜o aqueles que melhor representam o comportamento do
solo estruturado do campo experimental. Entretanto, devido a` facilidade da implementac¸a˜o
nume´rica e de uma boa acura´cia, optou-se nesta tese pelo uso do modelo Hipopla´stico nas
simulac¸o˜es posteriores a serem efetuadas em elementos finitos.
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Cap´ıtulo 7
SIMULAC¸O˜ES EM ELEMENTOS FI-
NITOS
Apresenta-se a metodologia utilizada para a realizac¸a˜o dos modelos de elementos finitos,
no programa Abaqus, simulando os grupos de estacas das provas de carga realizadas no
campo experimental, com e sem suporte da placa. Ademais, apresentam-se os resultados das
simulac¸o˜es obtidas dos radier estaqueados, com os mecanismos de tenso˜es e deslocamentos
para os modelos constitutivos utilizados, comparado-as com os dados experimentais do
campo experimental. Isto e´ realizado para observar se as simulac¸o˜es conseguem descrever o
comportamento do solo do Distrito Federal, e dentre estas, saber se os modelos adaptam-se
a`s carater´ısticas do solo. Para tanto, observa-se a acura´cia dos paraˆmetros obtidos, por
meio de uma retro-ana´lise dos ensaios de campo realizados no campo experimental.
7.1 GEOMETRIA
A parametrizac¸a˜o dos modelos foi realizada em func¸a˜o do comprimento e do diaˆmetro
da estaca, colocando-se uma profundidade adicional igual a` metade do comprimento da
estaca (8 m) e uma largura do modelo igual a 30 vezes o diaˆmetro da estaca (17 cm),
conforme as recomendac¸o˜es feita por Helwany (2007). Tambe´m, foram gerados os modelos
de forma sime´trica. Os aspectos anteriormente descritos, encontram-se ilustrados na Figura
7.1, onde se apresenta a parametrizac¸a˜o de cada modelo de elementos finitos e as fronteiras
sime´tricas tomadas para cada um dos mesmos. Isto foi feito para obter um menor tempo de
execuc¸a˜o dos modelos de elementos finitos e assim gerar modelos mais eficientes, mantendo
uma razoa´vel acura´cia sobre os resultados obtidos.
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(a) Uma estaca (b) Grupo de duas estacas
(c) Grupo de treˆs estacas (d) Grupo de quatro esta-
cas
(e) Grupo de cinco estacas (f) Grupo de seis estacas
Figura 7.1: Geometria e fronteiras sime´tricas tomadas nos modelos
146
CAPI´TULO 7. SIMULAC¸O˜ES EM ELEMENTOS FINITOS TESE
7.2 MALHA
Com a geometria anterior, gera-se uma malha de elementos tridimensionais, a qual em
func¸a˜o da parte do modelo, teˆm as seguintes caracter´ısticas: o solo seco foi simulado com
elementos C3D8 (cont´ınuos de 3 dimenso˜es, com oito no´s para medir tensa˜o e deformac¸a˜o);
a estaca, com elementos C3D8R (cont´ınuos de 3 dimenso˜es, oito no´s para medir tensa˜o e
deformac¸a˜o e integrac¸a˜o reduzida); e o solo saturado, com elementos C3D8P (cont´ınuos,
3 dimenso˜es, com oito no´s para medir tensa˜o e deformac¸a˜o e poropressa˜o). A descric¸a˜o,
dimenso˜es e distribuic¸a˜o dos elementos encontram-se descritos na Figura 7.2. Para chegar a
esta distribuic¸a˜o de elementos foram feitos va´rios testes de prova dos modelos de elementos
finitos, modificando o tipo de integrac¸a˜o, o nu´mero de no´s, a presenc¸a de poropressa˜o e
a combinac¸a˜o destes. A melhor distribuic¸a˜o de elementos foi observada considerando o
tempo da simulac¸a˜o (Figura 7.3) e a qualidade da resposta. Por outro lado, realizou-se
uma ana´lise de sensibilidade da malha modificando o nu´mero de elementos do modelo ate´
conseguir uma estabilizac¸a˜o da resposta obtida a partir da simulac¸a˜o com elementos finitos.
Tambe´m, realizou-se uma ana´lise de sensibilidade da malha modificando os espac¸amentos
entre os elementos, por meio de um fator multiplicador, ate´ conseguir uma resposta igual a`
obtida com a troca do nu´mero de elementos, pore´m com um nu´mero menor de elementos.
Um exemplo e´ apresentado na Figura 7.4 para um grupo de 3 estacas. As outras ana´lises





Figura 7.2: Condic¸o˜es de contorno e malha
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Figura 7.3: Ana´lise de sensibilidade dos tipos de elementos em relac¸a˜o tempo com e sem poropressa˜o para
um grupo de quatro estacas
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Figura 7.4: Ana´lise de sensibilidade de elementos para uma estaca
7.3 CONDIC¸O˜ES DE CONTORNO
Para os modelos, usaram-se cinco tipos de condic¸o˜es e contorno: a primeira corresponde
a`s restric¸o˜es laterais do modelo, onde se limitaram os movimentos nas direc¸o˜es 1, 2 e
permitiu-se o movimento na direc¸a˜o 3. A segunda condic¸a˜o e´ a base do modelo na qual e´
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restrito o movimento nas treˆs direc¸o˜es 1, 2 e 3. Na Figura 7.2, mostram-se as convenc¸o˜es
das dimenso˜es e o esquema das condic¸o˜es de contorno. Na Figura 7.5, apresentam-se os
exemplos de fronteiras sime´tricas com as condic¸o˜es de contorno para um grupo de duas e
quatro estacas. A condic¸a˜o 3 e´ de pressa˜o de poros igual a zero, a uma profundidade de
4,50 m, onde o solo e´ saturado. A quarta interac¸a˜o e´ do solo seco e saturado com uma
interac¸a˜o de tipo tangencial. Por u´ltimo, colocou-se uma condic¸a˜o de atrito entre o solo e
a estaca, a qual depende do aˆngulo de atrito do solo, por meio de uma lei de atrito do tipo
Mohr Coulomb.
(a) Grupo de duas estacas
(b) Grupo de quatro estacas
Figura 7.5: Condic¸o˜es de simetria e tenso˜es geosta´ticas em kPa
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7.4 MATERIAIS
Os materiais usados nos modelos foram cinco. O primeiro foi um material ela´stico linear
utilizado para a estaca, com um mo´dulo de elasticidade (E=25000000 kPa) e coeficiente
de Poisson (µ=0.1). Os outros quatro materiais sa˜o as camadas do solo dos modelos de
elementos finitos, as quais sa˜o obtidas da Sec¸a˜o 3.2.1 e esquematizadas na Figura 7.6. A
primeira camada e´ modelada com um modelo Hipopla´stico com estrutura, apresentado
no Cap´ıtulo 5. As outras treˆs camadas de solo sa˜o modeladas com o modelo ela´stico com
crite´rio de falha de Mohr Coulomb. A determinac¸a˜o dos paraˆmetros foi realizada por meio
de retro-ana´lises, e os valores iniciais antes das retro-ana´lises encontram-se nas Tabelas
7.1 e 7.2 para o modelo Hipopla´stico e ela´stico com crite´rio de falha de Mohr Coulomb.
O modelo constitutivo da primeira camada foi modificado pelo modelo Hipopla´stico com
estrutura (este modelo apresenta a parte conceitual e os testes da implementac¸a˜o para
o programa Abaqus descritos nos Cap´ıtulos 5 e 6), porque nesta camada esta´ a argila
porosa colapsavel t´ıpica do DF e, portanto buscou-se representar um maior nu´mero de
carater´ısticas do solo. Por exemplo, este modelo considera a estrutura do solo, a lei de
compressa˜o, o estado cr´ıtico etc. Enta˜o, pode-se dizer que e´ um modelo que tem o potencial
de representar com maior acura´cia o comportamento da argila porosa do DF, sendo este o
solo estudado nesta pesquisa.
Figura 7.6: Esquema de materiais usados nos modelos de elementos finitos
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Tabela 7.1: Paraˆmetros me´dios usados nos retro-ana´lises para o modelo Hipopla´stico com estrutura
Profundidade κ∗ λ∗ ϕc N r s A k e0 γ Estado
(m) (-) (-) (o) (-) (-) (-) (-) (-) (-) (kN/m3) (-)
0− 5 0, 0022 0, 060 31 2, 13 0, 4 1, 75 0, 4 2, 5 1, 2 14, 21 Na˜o saturado
Tabela 7.2: Paraˆmetros me´dios iniciais antes das retro-ana´lises para o modelo de Mohr Coulomb
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 35 38000 20 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 39 60000 50 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 35 43000 28 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Da Tabela 7.1 sa˜o apresentados os paraˆmetros a ser calibrados no modelo Hipopla´stico:
λ∗= inclinac¸a˜o de carregamento em um adensamento isotro´pico com a lei de compressa˜o
de Butterfield; κ∗= Inclinac¸a˜o de descarregamento de um adensamento isotro´pico em
um plano duplo logar´ıtmico natural; N= I´ndice de vazios com tensa˜o efetiva me´dia 1
kPa no plano logar´ıtmico duplo; r= Relac¸a˜o do mo´dulo volume´trico (K) e o mo´dulo
de cisalhamento (G) na˜o drenados; φc= Aˆngulo do estado cr´ıtico em graus; s= Fator
de estrutura ou sensibilidade; k = Fator que controla a degradac¸a˜o da estrutura e A=
Fator que influencia as deformac¸o˜es de cisalhamento. Quanto a`s varia´veis e0, γ e estado
(saturado ou seco) permanecem constantes em todas as retro-ana´lises.
Os paraˆmetros me´dios iniciais para o modelo Mohr Coulomb foram apresentados na
Tabela 7.2 e sa˜o descritos na sequeˆncia: φ= Aˆngulo de atrito; E= Mo´dulo de elasticidade;
c= Coesa˜o e µ = Coeficiente de Poisson. No entanto, a`s varia´veis e0, γ e estado saturado
permaneceram constantes em todas as retro-ana´lises.
7.5 PASSOS DE ANA´LISES
Uma vez conclu´ıdos todos os to´picos anteriores, realizam-se os passos de ana´lises no
modelo de elementos finitos. Na Figura 7.7, mostra-se um esquema dos passos realizados
nos modelos. Na sequ¨eˆncia apresenta-se uma descric¸a˜o de cada um destes:
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• Colocar um passo geosta´tico para induzir as tenso˜es a que esta´ submetido o solo nas
quatro camadas, gerando uma distribuic¸a˜o linear de tenso˜es com a profundidade, em
cada uma das camadas e considerando o n´ıvel d’agua. Na Figura 7.7 apresenta-se o
esquema da metodologia para colocar as tenso˜es no solo. Ale´m disto, simulou-se um
processo de escavac¸a˜o de estaca pre´-escavada, devido a` rapidez da escavac¸a˜o.
• Criou-se um passo de colocac¸a˜o da estaca dentro da escavac¸a˜o. Isto foi realizado
com o tempo (obtido na sec¸a˜o 4.1) de 800 segundos.
• Simular a prova de carga com carregamento lento. Para realiza´-la foi simulado um
tempo de 1000000000 segundos. Isto e´ realizado evitando a gerac¸a˜o de excesso de
poropressa˜o.
Figura 7.7: Passos de ana´lises
14-21 kN/m3
0,55-0,8
Figura 7.8: Esquema de tenso˜es iniciais no modelo
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7.6 RESULTADOS
Nesta sec¸a˜o apresentam-se os resultados das modelagens nume´ricas dos grupos de estacas
“Alluvial Anker”. Os resultados foram obtidos aplicando a metodologia anteriormente dita
para a gerac¸a˜o dos modelos de elementos finitos.
7.6.1 RADIER ESTAQUEADO DE UMA ESTACA
Nas Figuras 7.9 e 7.10, apresentam-se os principais resultados da simulac¸a˜o nume´rica
efetuada do radier estaqueado, entre os quais esta˜o as porcentagens de carga do radier
e a estaca; a curva carga recalque da prova de carga simulada; as poro presso˜es; os
deslocamentos verticais; e as tenso˜es verticais geradas.
Na Figura 7.9 tem-se as porcentagens de carga, na carga u´ltima e na carga de trabalho,
suportados pelo radier e a estaca, onde observou-se que a maior parte da carga e´ absorvida
pela estaca com valores de 87 % e 89 % e pelo radier 13 % e 11 %. Isto foi calculado para
a carga u´ltima e a carga de trabalho, apresentadas na Figura 7.10a. Esta Figura apresenta
as curvas carga e recalque, da simulac¸a˜o, a prova de carga realizada e a reta utilizada
na determinac¸a˜o da carga u´ltima pela norma NBR 6122 (2010). Os paraˆmetros usados
nesta simulac¸a˜o para a primeira camada sa˜o os apresentados na Tabela 7.3 e os das outras
camadas foram obtidas pelas retro-ana´lises apresentadas na Tabela 7.4. Observou-se que
na˜o foi poss´ıvel simular a rigidez da curva obtida na prova de carga, ja´ que o ensaio de
campo (prova de carga) apresenta um comportamento ela´stico maior que a simulac¸a˜o. No
entanto, a carga u´ltima estimada apresentou o mesmo valor de 480 kN obtido na prova de
carga.
Tabela 7.3: Paraˆmetros me´dios usados nas retro-analises para o modelo Hipopla´stico com estrutura
Profundidade κ∗ λ∗ ϕc N r s A k e0 γ Estado
(m) (-) (-) (o) (-) (-) (-) (-) (-) (-) (kN/m3) (-)
0− 5 0, 0022 0, 060 31 2, 3 0, 4 1, 75 0, 4 2, 5 1, 2 14, 21 Na˜o saturado
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Tabela 7.4: Paraˆmetros finais da retro-ana´lise para o radier estaqueado de uma estaca com o modelo de
Mohr Coulomb
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 39 32000 22 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 42 51000 50 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 42000 28 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
As simulac¸a˜o foi realizada pela metodologia de carregamento lento, reduzindo o excesso
de poro pressa˜o para a estabilizac¸a˜o da carga, e obtendo na simulac¸a˜o um valor de poro
pressa˜o menor a 1 kPa, como se apresenta na Figura 7.10b.
A Figura 7.10c apresentam os deslocamentos verticais gerados pela estaca e o radier
no solo. Desta figura, observou-se que a influeˆncia dos deslocamentos pelo radier do radier
estaqueado va˜o ate´ uma profundidade de 4,1m para cerca de dez porcento do deslocamento
total, e a influeˆncia dos deslocamentos na lateral va˜o ate´ 2 m. Na ponta da estaca obteve-se
a influeˆncia de dez porcento do deslocamentos a 30 cm de profundidade e 20 cm na lateral.
Por u´ltimo, na Figura 7.10d, apresentam-se os bulbos de tenso˜es verticais gerados pelo
radier estaqueado. Observou-se que as maiores tenso˜es esta˜o perto da estaca com uma
porcentagem de 79% e 21% no radier. A influeˆncia da estaca para cerca de dez porcento
das tenso˜es ma´ximas encontram-se a duas vezes o diaˆmetro da estaca desde a ponta da
estaca, e a influeˆncia do radier para um 5 % da tensa˜o ma´xima esta´ a 50 cm desde o radier.
Isto, mostra de uma forma gra´fica que a maior parte da carga do radier estaqueado e´





























Radier estaqueado de uma estaca
C. Última (Simulação)
C. Trabalho (Simulação)
Figura 7.9: Comparac¸a˜o da contribuic¸a˜o do radier e a estaca no radier Estaqueado
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Ensaio com suporte da placa
Simulação com suporte da placa
Norma NBR 6122
Prova de duas estacas
(a) Comparac¸a˜o da simulac¸a˜o e a prova de
carga
(b) Poro pressa˜o gerada na simulac¸a˜o em kPa
(c) Deslocamentos verti-
cais gerados na simulac¸a˜o
em metros
(d) Tenso˜es verticais gera-
das na simulac¸a˜o em kPa
Figura 7.10: Resultados da simulac¸a˜o feita para um radier estaqueado de uma estaca
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7.6.2 RADIER ESTAQUEADO DE DUAS ESTACAS
Os resultados das simulac¸o˜es do radier estaqueado de duas estacas esta˜o apresentadas
nas Figuras 7.11 e 7.12. Nestas figuras esta˜o as comparac¸o˜es da porcentagem de carga do
radier e das estacas na simulac¸a˜o e na prova de carga; as curvas carga recalque da prova
de carga e a simulac¸a˜o; as poro presso˜es geradas na simulac¸a˜o, os bulbos de deslocamentos
verticais gerados e as tenso˜es verticais geradas.
Na Figura 7.11a foi feita uma comparac¸a˜o da contribuic¸a˜o na carga u´ltima e na carga de
trabalho de cada uma das partes do radier estaqueado na simulac¸a˜o. Destas comparac¸o˜es
obtiveram-se um suporte do radier de 10% e 13 % e das estacas de 90% e 87 % onde cada
estaca tem uma contribuic¸a˜o 45% e 43,5% para cada uma destas cargas (carga u´ltima e
carga de trabalho). Da Figura 7.11b observa-se que a carga u´ltima suportada pelo radier
e´ menor que a carga encontrada pela prova de carga, com uma diferenc¸a de 25 %. Esta
diferenc¸a passa a ser absorvida pelas estacas e e´ por isto que estas tomam uma porcentagem
maior na simulac¸a˜o. Ao contra´rio ocorre com a carga de trabalho, com uma diferenc¸a de 3
% da carga suportada pelo radier na simulac¸a˜o maior que a carga encontrada pela prova
de carga.
Na Figura 7.12a temos as curvas carga recalque, das simulac¸o˜es feitas com e sem
suporte da placa, comparadas com os resultados das provas de carga realizadas no campo
experimental e a linha da carga u´ltima pela norma NBR 6122 (2010). Os paraˆmetros
usados na primeira camada esta˜o na Tabela 7.5 e os paraˆmetros obtidos dos retro-ana´lises
das simulac¸o˜es com e sem placa esta˜o nas Tabelas 7.6 e 7.7. Da simulac¸a˜o realizada com
suporte da placa, obteve-se uma carga u´ltima de 920 kN com uma diferenc¸a de 80 kN em
comparac¸a˜o a` carga da prova de carga realizada de 1000 kN. Na simulac¸a˜o sem suporte da
placa, obteve-se uma carga u´ltima de 750 kN e comparando com o valor obtido na prova
de carga tem-se uma diferenc¸a de valor maior que 100 kN. Estes valores de carga u´ltima
foram obtidos simulando uma prova de carga lenta ao reduzir o excesso de poro pressa˜o
para a estabilizac¸a˜o da carga, como se apresenta a Figura 7.12b.
Tabela 7.5: Paraˆmetros me´dios usados nas retro-analises para o modelo Hipopla´stico com estrutura
Profundidade κ∗ λ∗ ϕc N r s A k e0 γ Estado
(m) (-) (-) (o) (-) (-) (-) (-) (-) (-) (kN/m3) (-)
0− 5 0, 0022 0, 060 35 2, 134 0, 45 1, 75 0, 4 2, 5 1, 2 14, 21 Na˜o saturado
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Tabela 7.6: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de duas estacas com suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 39 32000 22 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 35 41000 40 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 32000 22 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Tabela 7.7: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de duas estacas sem suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 30 25000 22 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 35 38000 50 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 32000 22 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Na Figura 7.12c sa˜o apresentados os deslocamentos verticais gerados pelo radier
estaqueado. Desta figura, observou-se que a influeˆncia dos deslocamentos no radier
do radier estaqueado va˜o ate´ uma profundidade de 5,8 m e cerca de dez porcento do
deslocamento total, e a influeˆncia dos deslocamentos na lateral vai ate´ 2 m. Na ponta da
estaca obteve-se a influeˆncia de dez porcento do deslocamentos a 50 cm de profundidade
e 20 cm na lateral, ademais, observou-se a intersec¸a˜o nos bulbos de deslocamentos das
estacas.
Na Figura 7.12d, apresentam-se os bulbos de tenso˜es verticais gerados pelo radier
estaqueado, onde se observa que as maiores tenso˜es esta˜o perto das estacas com uma
porcentagem de 80 % e 20 % no radier. A influeˆncia das estacas para dez porcento das
tenso˜es ma´ximas encontram-se a duas vezes o diaˆmetro da estaca, desde a ponta da estaca.
A influeˆncia do radier e´ ate´ 1,0 m de profundidade desde o radier com cerca de 6 % da




































































(b) Contribuic¸a˜o das partes na simulac¸a˜o e o ensaio
Figura 7.11: Comparac¸o˜es do radier estaqueado de duas estacas
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Ensaio com suporte da placa
Ensaio sem suporte da placa
Simulação com suporte da placa
Simulação sem suporte da placa
Norma NBR 6122
Prova de duas estacas
(a) Curvas das simulac¸o˜es e experimentais (b) Poro presso˜es geradas nas simulac¸o˜es em kPa
(c) Deslocamentos na simulac¸a˜o em metros (d) Tenso˜es verticais na simulac¸a˜o em kPa
Figura 7.12: Resultados da simulac¸a˜o feita para um radier estaqueado de duas estacas
7.6.3 RADIER ESTAQUEADO DE TREˆS ESTACAS
Como resultados das simulac¸o˜es de um radier estaqueado de treˆs estacas na Figura
7.13a, apresentam-se as curvas carga e recalque, das simulac¸o˜es feitas com e sem suporte
da placa, comparadas com as provas de carga realizadas e a linha da carga u´ltima pela
norma da NBR 6122 de 2010. Os paraˆmetros usados na primeira camada sa˜o os mesmos
apresentados na Tabela 7.1 (paraˆmetros originais) e os paraˆmetros dos retro-ana´lises das
simulac¸o˜es com e sem placa esta˜o nas Tabelas 7.8 e 7.9. Com a simulac¸a˜o tendo em conta
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o suporte da placa, obteve-se uma carga u´ltima de 1250 kN para uma diferenc¸a de 50 kN
em comparac¸a˜o a` carga da prova de carga realizada de 1200 kN. Na prova de carga sem o
suporte da placa, obteve-se uma carga u´ltima de 1100 kN, sendo mesmo valor obtido na
prova de carga. Na Figura 7.13b temos valores de excesso de poro pressa˜o menores de 1
kPa, o que mostra que foi simulada uma prova de carga lenta.
Tabela 7.8: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de treˆs estacas com suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 35 38000 20 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 42 60000 50 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 32000 30 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Tabela 7.9: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de treˆs estacas sem suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 33 32000 22 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 39 51000 50 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 32000 30 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Os deslocamentos verticais sa˜o apresentados na Figura 7.13c. Desta figura, observaram-
se os bulbos de deslocamentos causados pelo radier do radier estaqueado, tendo uma
influeˆncia que vai ate´ uma profundidade de 5,5 m para dez porcento dos deslocamentos
totais no radier, e uma influeˆncia dos deslocamentos na lateral ate´ 1,5 m influenciados
pelo radier. Na ponta das estacas obteve-se a influeˆncia do dez porcento do deslocamentos
a 0,5 m de profundidade e 0,19 m na lateral. Observou-se a intersec¸a˜o nos bulbos de
deslocamento das estacas com uma porcentagem de 7 % do deslocamento total do radier
estaqueado.
Na Figura 7.13d, observou-se os bulbos de tenso˜es verticais causadas pelo radier
estaqueado, obtendo como resultado que a maior parcela das tenso˜es produzidas esta˜o
perto das estacas com valores de 89 % e 11 % no radier. A influeˆncia das estacas para
dez porcento das tenso˜es ma´ximas localiza-se a duas vezes o diaˆmetro da mesma, desde a
ponta da estaca. A influeˆncia do radier e´ de ate´ 60 cm de profundidade desde o radier
com cerca de 7 % da tensa˜o ma´xima. Os bulbos de presso˜es das estacas se cruzam a cerca
de 7 % das tenso˜es ma´ximas.
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Figura 7.13: Resultados da simulac¸a˜o feita para um radier estaqueado de treˆs estacas
Estudaram-se as contribuic¸o˜es de cada uma das partes do radier estaqueado na carga
u´ltima e na carga de trabalho, como e´ apresentado na Figura 7.14a por meio da simulac¸a˜o
efetuada. Desta figura, observou-se que a estaca dois e´ a que toma maior porcentagem de
carga, com 32 % na carga u´ltima e 31 % na carga de trabalho, seguida das estacas um e
treˆs com igual porcentagem na carga u´ltima de 29,5 % na carga trabalho e de 30,5 %, por
u´ltimo a contribuic¸a˜o da placa com uma porcentagem na carga u´ltima de 9 % e na carga
de trabalho de 8 %. Na Figura 7.14b temos comparac¸o˜es das contribuic¸o˜es de carga entre
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a simulac¸a˜o e a prova de carga na carga u´ltima e de trabalho. As porcentagens na carga
u´ltima sa˜o similares entre a simulac¸a˜o e o ensaio com uma diferenc¸a menor de 1 %, na
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(b) Contribuic¸a˜o das partes na simulac¸a˜o e o ensaio
Figura 7.14: Comparac¸o˜es do radier estaqueado de treˆs estacas
7.6.4 RADIER ESTAQUEADO DE QUATRO ESTACAS
Nas Figuras 7.15 e 7.16, apresentam-se os principais resultados das simulac¸o˜es nume´ricas
do radier estaqueado de quatro estacas, entre os quais esta˜o: as curvas carga recalque das
provas de carga simuladas; as poro presso˜es geradas; os deslocamentos verticais gerados e
as tenso˜es verticais geradas; comparac¸o˜es da porcentagem de carga do radier e as estacas
na simulac¸a˜o e na prova de carga.
Mostra-se, na Figura 7.15a as curvas carga e recalque, das simulac¸o˜es feitas com e sem
suporte da placa, comparadas com as provas de carga realizadas e a linha para o ca´lculo
da carga u´ltima pela norma 6122 de 2010. Os paraˆmetros resultantes das simulac¸o˜es esta˜o
para a primeira camada na Tabela 7.10 e para as outras camadas nas Tabelas 7.11 e 7.12.
A carga u´ltima da simulac¸a˜o tendo em conta o suporte da placa e´ de 1875 kN para uma
diferenc¸a de 125 kN em comparac¸a˜o a` carga da prova de carga realizada com uma carga
u´ltima de 2000 kN. No ensaio sem o suporte da placa, obteve-se uma carga u´ltima de 1780
kN, sendo quase o mesmo valor obtido na prova de carga, de 1800 kN. Da Figura 7.15b
temos valores de excesso de poro pressa˜o menores a 1 kPa, simulando uma prova de carga
lenta.
Tabela 7.10: Paraˆmetros me´dios usados nas retro-analises para o modelo Hipopla´stico com estrutura
Profundidade κ∗ λ∗ ϕc N r s A k e0 γ Estado
(m) (-) (-) (o) (-) (-) (-) (-) (-) (-) (kN/m3) (-)
0− 5 0, 0015 0, 049 31 2, 34 0, 48 1, 75 0, 45 2, 5 1, 2 14, 21 Na˜o saturado
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Tabela 7.11: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de quatro estacas com suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 35 38000 22 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 37 45000 45 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 38000 30 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Tabela 7.12: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de quatro estacas sem suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 31 38000 22 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 35 37000 45 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 38000 30 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Os bulbos de deslocamentos causados pelo radier do radier estaqueado, apresentam-se
na Figura 7.15c, tendo uma influeˆncia que vai ate´ uma profundidade de 4,0 m para cerca de
dez porcento dos deslocamentos totais no radier, e que na lateral vai ate´ 1,5 m. Observou-se
a intersec¸a˜o nos bulbos de deslocamento das estacas com uma porcentagem de 8 % do
deslocamento total do radier estaqueado.
Na Figura 7.15d, mostram-se os bulbos de tenso˜es verticais causadas pelo radier
estaqueado. Desta figura, temos que o bulbo das tenso˜es produzidos esta˜o nas estacas,
e a influeˆncia das estacas para cerca de dez porcento das tenso˜es ma´ximas esta˜o a duas
vezes o diaˆmetro da estaca, com relac¸a˜o a ponta desta. Os bulbos de presso˜es das estacas
interceptam-se a cerca de 6 % das tenso˜es ma´ximas. Em quanto ao radier, este na˜o
apresentou um bulbo de tenso˜es completo, como nas simulac¸o˜es anteriores.
As contribuic¸o˜es de cada uma das partes do radier estaqueado esta˜o apresentadas na
Figura 7.16a. Desta figura, temos uma porcentagem de carga de cada estaca de 20,5 %
na carga u´ltima e 21 % na carga de trabalho, na placa apresentam-se uma contribuic¸a˜o
da placa 18,0 % na carga u´ltima e 16 % na carga de trabalho. Na Figura 7.16b temos
contribuic¸o˜es da placa no ensaio de 9 % que e´ menor que a carga obtida na simulac¸a˜o de
18 % na carga u´ltima, e na carga de trabalho temos contribuic¸o˜es da placa no ensaio de
35 % que e´ maior que a carga obtida na simulac¸a˜o de 16 %. A diferenc¸a da porcentagem
de carga de trabalho das estacas e´ de 9 %, calculado como a subtrac¸a˜o da porcentagem
da carga das estacas na prova de carga (91 %) e a porcentagem de carga das estacas na
simulac¸a˜o (82 %), a mesma operac¸a˜o foi realizada na carga de trabalho com uma diferenc¸a
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de 19 %, calculada como a subtrac¸a˜o da porcentagem da carga das estacas na simulac¸a˜o
(84 %) e a porcentagem de carga das estacas na prova de carga (65 %).
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(d) Tenso˜es verticais geradas na simu-
lac¸a˜o em kPa
Figura 7.15: Resultados da simulac¸a˜o feita para um radier estaqueado de quatro estacas
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(b) Contribuic¸a˜o das partes na simulac¸a˜o e o ensaio
Figura 7.16: Comparac¸o˜es do radier estaqueado de quatro estacas
7.6.5 RADIER ESTAQUEADO DE CINCO ESTACAS
Na Figura 7.17a temos as curvas carga e recalque das simulac¸o˜es do radier estaqueado
com e sem suporte da placa. Tambe´m nesta figura temos comparac¸o˜es com as provas de
carga realizadas no campo experimental e obtida a carga u´ltima pela norma 6122 de 2010.
Os paraˆmetros na primeira camada sa˜o os apresentados na Tabela 7.13 e os paraˆmetros
obtidos das retro-ana´lises esta˜o nas Tabelas 7.14 e 7.15. Da simulac¸a˜o tendo em conta o
suporte da placa, tem-se uma carga u´ltima de 2190 kN igual a` carga da prova de carga
realizada. A carga u´ltima obtida sem o suporte da placa e´ de 1900 kN sendo menor em
70 kN em relac¸a˜o ao ensaio realizado, de 1970 kN. A prova de carga foi simulada com a
metodologia de carga lenta, como se ilustra na Figura 7.12b, com excesso de poro pressa˜o
menor a 1 kPa.
Tabela 7.13: Paraˆmetros me´dios usados nas retro-analises para o modelo Hipopla´stico com estrutura
Profundidade κ∗ λ∗ ϕc N r s A k e0 γ Estado
(m) (-) (-) (o) (-) (-) (-) (-) (-) (-) (kN/m3) (-)
0− 5 0, 0018 0, 055 31 2, 3 0, 4 1, 75 0, 4 2, 5 1, 2 14, 21 Na˜o saturado
Tabela 7.14: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de cinco estacas com suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 35 40000 32 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 37 45000 42 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 35 38000 22 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
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Tabela 7.15: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de cinco estacas sem suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 33 40000 22 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 35 45000 50 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 38000 32 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Os deslocamentos sa˜o apresentados na Figura 7.17c. Desta figura, observa-se que os
bulbos de deslocamentos causados pelo radier do radier estaqueado, tem uma influeˆncia
que vai ate´ uma profundidade de 3,8 m para cerca de dez porcento dos deslocamentos
totais no radier, e uma influeˆncia dos deslocamentos na lateral ate´ 2,0 m influenciados
pelo radier. Na ponta das estacas obteve-se a influeˆncia de dez porcento do deslocamentos
a 50 cm de profundidade e 20 cm na lateral, ademais, observou-se a intersec¸a˜o nos bulbos
de deslocamento das estacas a uma porcentagem de 17 % do deslocamento total do radier
estaqueado.
Os bulbos de tenso˜es verticais esta˜o na Figura 7.17d. Observa-se que os bulbos de
tenso˜es verticais so´ esta˜o nas estacas, e que ocorre influeˆncia dada pelo radier, mas este na˜o
tem um bulbo pronunciado. Isto ocorre porque a maior parte das tenso˜es e´ tomada pelas
estacas e os bulbos de tenso˜es na˜o sa˜o iguais em todo o radier, ja´ que os deslocamentos
sa˜o aproximadamente iguais neste. Dez porcento das tenso˜es geradas pela estaca esta˜o a
duas e meia vezes o diaˆmetro desta, desde a sua ponta. Os bulbos de presso˜es das estacas
interceptam-se a cerca de 4 % das tenso˜es ma´ximas. Destes bulbos apresentados se observa
a interac¸a˜o entre as estacas, o qual tem uma influeˆncia na resisteˆncia das mesmas.
Das simulac¸o˜es de elementos finitos obteve-se as contribuic¸o˜es de cada uma das partes
do radier estaqueado, como e´ ilustrado na Figura 7.18a. Desta simulac¸a˜o, observou-se que
a estaca 1 recebe uma porcentagem maior de carga u´ltima com respeito a`s outras com
valor de 17 %, e as demais estacas do sistema tomam uma porcentagem da carga u´ltima
de 16 % cada uma. Isto muda na carga de trabalho ao observar que a estaca 1 absorve
menor porcentagem de carga em relac¸a˜o as outras estacas, com 13,8 % e as demais estacas
absorvem 16,8 %. Quanto ao radier tem uma contribuic¸a˜o de 19 % igual na carga u´ltima
e na carga de trabalho. Na Figura 7.18b temos contribuic¸o˜es do sistema radier estaqueado
na simulac¸a˜o e o ensaio de carga para a carga u´ltima. Os valores obtidos sa˜o dados por
uma contribuic¸a˜o do radier na simulac¸a˜o 19 %, e no ensaio 10 %. Quanto a`s estacas foi de
81 % na simulac¸a˜o, e 90 % na prova de carga. Os valores obtidos na carga de trabalho sa˜o
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para o radier 19 % na simulac¸a˜o, e 24 % no ensaio . Quanto a`s estacas foi de 81 % na
simulac¸a˜o, e 76 % na prova de carga.
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Figura 7.17: Resultados da simulac¸a˜o feita para um radier estaqueado de cinco estacas
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(b) Contribuic¸a˜o das partes na simulac¸a˜o e o ensaio
Figura 7.18: Comparac¸o˜es do radier estaqueado de cinco estacas
7.6.6 RADIER ESTAQUEADO DE SEIS ESTACAS
Das simulac¸o˜es de elementos finitos obteve-se as contribuic¸o˜es de cada uma das partes
do radier estaqueado. Isto e´ ilustrado na Figura 7.19a mostrando que a maior porcentagem
da carga e´ tomada pelas estacas e se distribuem uniformemente em todas as estacas
com porcentagens de 15 % a 16 % de carga na carga u´ltima e 14 % a 15% na carga de
trabalho. Destas porcentagens de carga pode-se concluir que as cargas esta˜o distribu´ıdas
uniformemente no radier estaqueado, ja´ que a diferenc¸a das porcentagens das estacas e´ de
1 %. Quanto ao radier este tem uma contribuic¸a˜o de 6 % da porcentagem de carga total
na carga u´ltima e na carga de trabalho. Na Figura 7.19b temos contribuic¸o˜es do sistema
radier estaqueado na simulac¸a˜o e no ensaio de carga. Os valores obtidos de contribuic¸a˜o
do radier na simulac¸a˜o e´ cerca de 6 % e no ensaio 7 %, tanto para a carga u´ltima e a carga
de trabalho. Quanto as estacas foi de 94 % na simulac¸a˜o e 93 % na prova de carga nos dois
casos estudados (carga u´ltima e carga de trabalho). Estes valores sa˜o semelhantes, mas
nas curvas simuladas, que sa˜o apresentadas a seguir, na˜o foi poss´ıvel se obter a mesma
































































(b) Contribuic¸a˜o das partes na simulac¸a˜o e o ensaio
Figura 7.19: Comparac¸o˜es do radier estaqueado de seis estacas
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Na Figura 7.20a, apresentam-se as curvas carga e recalque, das simulac¸o˜es feitas com
e sem suporte da placa, comparadas com as provas de carga realizadas e a linha para o
ca´lculo da carga u´ltima pela norma 6122 de 2010. Os paraˆmetros na primeira camada
sa˜o os apresentados na Tabela 7.16 e os paraˆmetros obtidos das retro-ana´lises esta˜o nas
Tabelas 7.17. A carga u´ltima da simulac¸a˜o, tendo em conta o suporte da placa, e´ de 2850
kN para uma diferenc¸a de 130 kN em comparac¸a˜o a` carga da prova de carga realizada com
uma carga u´ltima de 2720 kN. A carga u´ltima obtida sem o suporte da placa e´ de 2520
kN, sendo igual a` carga registrada no ensaio. Da Figura 7.20b temos valores de excesso de
poro pressa˜o menores a 1 kPa, simulando uma prova de carga lenta.
Tabela 7.16: Paraˆmetros me´dios usados nas retro-analises para o modelo Hipopla´stico com estrutura
Profundidade κ∗ λ∗ ϕc N r s A k e0 γ Estado
(m) (-) (-) (o) (-) (-) (-) (-) (-) (-) (kN/m3) (-)
0− 5 0, 0022 0, 060 35 2, 3 0, 4 1, 75 0, 4 2, 5 1, 2 14, 21 Na˜o saturado
Tabela 7.17: Paraˆmetros da retro-ana´lise para o radier estaqueado de seis estacas com suporte do radier
Profundidade φ E c µ e0 γ Estado
(m) (o) (MPa) (kPa) (-) (-) (kN/m3) (-)
5− 8 39 38000 20 0, 305 1, 0 15, 73 Saturado
8− 9 43 61000 50 0, 29 0, 9 15, 85 Saturado
9− 14 37 32000 22 0, 305 1, 0 15, 9 Saturado
Os bulbos de deslocamentos causados pelo radier do radier estaqueado sa˜o mostrados
na Figura 7.20c, tendo uma influeˆncia que vai ate´ uma profundidade de 3,5 m para cerca
de dez porcento dos deslocamentos totais no radier, sendo que na lateral vai ate´ 1,5 m.
Observou-se o cruzamento dos bulbos de deslocamento das estacas com uma porcentagem
de 16 % do deslocamento total do radier estaqueado.
Os bulbos de tenso˜es verticais esta˜o na Figura 7.20d. Observa-se que os bulbos de
tenso˜es verticais so´ esta˜o nas estacas, e ocorre uma influeˆncia pelo radier mas sem um
bulbo como tal. Dez porcento das tenso˜es geradas pela estaca esta˜o a duas e meia vezes o
diaˆmetro desta, desde a sua ponta. Os bulbos de presso˜es das estacas interceptam-se a 3
% das tenso˜es ma´ximas.
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Figura 7.20: Resultados da simulac¸a˜o feita para um radier estaqueado de seis estacas
7.6.7 ANA´LISES DOS RESULTADOS NOS RADIER ESTA-
QUEADOS
A seguir sa˜o apresentadas as ana´lises realizadas nos grupos de estacas e nos sistemas
radier estaqueados estudados. Tambe´m, sa˜o apresentadas as porcentagens de carga
suportadas pelas estacas e a eficieˆncia das estacas dos grupos de estacas analisados. Com
relac¸a˜o aos sistemas radier estaqueados, estudou-se as porcentagem de contribuic¸a˜o da
carga pelo radier e as estacas no comportamento total do sistema.
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Atualmente a carga do radier na˜o e´ considerada para o ca´lculo da capacidade de carga
de um grupo de estacas, a qual e´ calculada pela relac¸a˜o entre o somato´rio das capacidades
de carga das estacas isoladas e um fator de eficieˆncia, como apresenta a Equac¸a˜o 7.1.
Partindo da porcentagem de carga me´dia, valor obtido da simulac¸a˜o por elementos finitos
para a carga u´ltima, tomada para uma estaca no radier estaqueado, obteˆm-se os valores de
eficieˆncia para cada um dos grupos de estacas efetuados. Isto e´ apresentado na Tabela 7.18
que mostra valores de eficieˆncia inferiores a 1. O valor de eficieˆncia me´dio das simulac¸o˜es
foi de 0,97 e para os ensaio foi de 0,94. O grupo de estacas com menor eficieˆncia foi o
de treˆs estacas, apresentado uma eficieˆncia de 0,87, enquanto que o grupo com maior







QPG = capacidade de carga do grupo;
η∗ = fator de eficieˆncia do grupo;
QP = capacidade de carga de uma estaca isolada;
ne = nu´mero de estacas do grupo.
Tabela 7.18: Carga por estaca nos grupos de estacas e fatores de eficieˆncia
Simulac¸a˜o Ensaio
Grupo Carga das estacas Eficieˆncia Carga das estacas Eficieˆncia
Estacas (kN) η∗ (-) (kN) η∗ (-)
uma Estaca (QP ) 419, 18 − − −
Duas estacas (QPG) 850 1, 01 750 0.89
Tres estacas (QPG) 1100 0, 88 1100 0, 87
Quatro estacas (QPG) 1800 1, 07 1780 1, 06
Cinco estacas (QPG) 1900 0, 90 1970 0, 91
Seis estacas (QPG) 2520 1, 0 2520 1, 0
Outra ana´lise efetuada nos grupos de estacas foi o ca´lculo da taxa de recalque do
grupo (RS). Esta ana´lise relaciona o recalque do grupo (δG) com o recalque de uma estaca
isolada (δE), como e´ apresentado na Equac¸a˜o 7.2 (ambos no trecho ela´stico). O recalque
do grupo e´ calculado para a carga de trabalho (Ptrab) e o recalque da estaca isolada para a
carga me´dia de trabalho do grupo (Pmed), calculado como a carga de trabalho dividida
pelo nu´mero de estacas. Os recalques no trecho ela´stico dos grupos esta˜o apresentados na
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Figura 7.21. O resumo das informac¸o˜es obtidas e os valores de (RS), correspondentes a`s
cargas admiss´ıveis para os grupos de estacas sa˜o mostrados na Tabela 7.19. Nesta tabela,
apresenta-se o ca´lculo do fator de grupo RG, calculado pela Equac¸a˜o 7.3, e que e´ taxa de
recalque do grupo (RS) dividida pelo nu´mero de estacas. Outro ca´lculo realizado foi a
raza˜o de recalque aparente (R), a qual e´ func¸a˜o do nu´mero de estacas, do espac¸amento
entre estacas (s), e do comprimento da estaca (L), como e´ apresentado na Equac¸a˜o 7.4.
Das informac¸o˜es anteriormente obtidas, realizaram-se ana´lises semelhantes a`s sugeridas
por Mandolini et al. (2005) e apresentadas por Cartaxo (2011), obtendo os resultados
apresentados na Figura 7.22. Mandolini et al. (2005) usaram uma expressa˜o aproximada
para o ca´lculo do RS propostas por Randolph e Clancy (1993) referenciada no mesmo
trabalho, a qual e´ apresentada na Equac¸a˜o 7.5. Ademais a` ana´lises realizadas, foi calculada
a relac¸a˜o (GE), a qual e´ a carga me´dia do grupo dividido pela carga da estaca individual





















Tabela 7.19: Dados usados para o calculo da Raza˜o aparente (R) e (GE)
Grupo Ptrab
1 Pmed Pmedelas δG δE RS RG R GE
Estacas (kPa) (kPa) (kPa) (mm) (mm) (-) (-) (-) (-)
2 566, 6 283, 3 310 3, 9 4, 0 0, 98 0, 49 0, 39 0, 91
3 733, 3 244, 43 230 4, 2 4, 8 0, 88 0, 29 0, 46 0, 97
4 1200 300 340 4, 3 5, 2 0, 83 0, 31 0, 54 0, 88
5 1266, 6 253, 32 280 4, 3 4, 1 1, 04 0, 23 0, 51 0, 9
6 1680 280 300 7, 3 8, 0 0, 91 0, 15 0, 66 0, 93
1 O fator de seguranc¸a e´ 1,5 para o calculo da carga de trabalho, como foi proposto no
trabalho de Cartaxo (2011)
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(a) Grupo de duas estacas (b) Grupo de treˆs estacas
(c) Grupo de quatro estacas (d) Grupo de cinco estacas
(e) Grupo de seis estacas
Figura 7.21: Determinac¸a˜o dos recalques, nos trechos ela´sticos
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sis for an entirely empirical evaluation of the expected abso-
lute and differential settlement of a piled foundation. 
The average settlement w of a piled foundation has been 
expressed as follows: 
S G S Sw R n w R w= = (6) 
where wS is the settlement of a single pile under the average 
working load Q/n of the group (Q = total load applied to the 
foundation; n = number of piles), RS is an amplification factor 
named group settlement ratio, originally introduced by 
Skempton et al. (1953) and representing the effects of the in-
teraction between piles, and RG = RS/n is the group reduction 
factor. The settlement of the single pile wS is obtained by load 
tests on single pile. The group settlement ratio RS has been 
expressed by Skempton et al. (1953), Meyerhof (1959), Vesic 
(1969) as a function of geometrical factors as the number n, 
the spacing s and the slenderness L/d of the piles.  
On this empirical basis the following expressions for the 
upper limit RS,max and the best estimate of RS, as a function of 
the aspect ratio R = (ns/L)0.5 introduced by Randolph & 










S , xam + = = (7) 
1, 53
S
S 0, 92 n Rw
wR − = = (8) 
Some of the case histories include information on the 
maximum differential settlement wmax; from these data the 
following relationship has been deduced: 
0, 53max
D xam 0, 53 Rw
wR  (9) 
Eqs. (7), (8) and (9), reported in figures 17, 18 and 19 (RS
= n RG) , allow a preliminary evaluation of the maximum ex-
pected and the most probable values of the settlement as well 
as the maximum expected differential settlement. 
More specific relationships for either different pile types 
(driven, bored, CFA, vibrodriven) or subsoil conditions 
(clayey, sandy, stratified) have been attempted but, in some 
way surprisingly, no better correlations have been found. In-
teraction among piles seems thus primarily controlled by pile 
group geometry (n, s, L, as expressed by the aspect ratio R). 
The properties of the subsoil and the influence of the pile in-
stallation enter the analysis via the value of wS, obtained by a 
load test. 
Some cases show a significant increase of the settlement 
after the end of the construction, due to primary consolidation 
in fine grained soils (Hooper, 1979; Katzenbach et al., 2000) 
and creep in coarse grained soil (Mandolini & Viggiani, 
1997). This aspect deserves some attention, being the long 
term settlement the most likely potential cause of damage to 
services, claddings and architectural finishes.  
As pointed out by Poulos (1993) the relative amount of 
short term and long term settlement depends on the geometry 
of the foundation and the nature of the soil. Theoretical solu-
tions show that immediate settlement accounts for about 93% 
of the final one for a single pile, decreasing to about 85% for 
a group of 25 piles.  
Hooper & Wood (1977) compare a raft and a piled raft in 
London clay, in the same subsoil conditions. At the end of the 
construction the raft had settled about 50% of the final settle-
ment while the settlement of the piled raft was very close to 
the final one. The data collected by Morton & Au (1974) for 
seven buildings on London clay show a ratio between the set-
tlement at the end of construction and the final settlement ran 
ging between 0.4 and 0.7, irrespective of the foundation being 
piled or unpiled; in any case, the highest observed ratio is that 
of a piled foundation.  
Figure 17. Relationship between RG,max and R. 
Figure 18. Relationship between RG and R. 
Figure 19. Relationship between RDmax and R. 
Some case histories are summarized in table 6. It was de-
cided  to focus on two  overconsolidated  clays  (London and 
Frankfurt) both for the sake of clarity and for the relatively 
large number of case histories available. In order to compare 
relatively homogenous data, the case histories are all referred 
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RDmax (eq. 9) 
Simulações
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(a) Modificada de Mandolini et al. (2005) (b) Resultados obtidos no trabalho
Figura 7.22: Relac¸a˜o entre RG e R
Observando, os resultados das simulac¸o˜es realizadas das provas de carga no solo do
DF, apresentou-se uma nova proposta para este solo baseado na fo´rmula apresentada
por Mandolini et al. (2005) na Equac¸a˜o 7.5, onde foi realizado um ajuste das constantes
da equac¸a˜o, obtendo a Equac¸a˜o 7.7. Esta equac¸a˜o esta´ plotada na Figura 7.23, onde e´
comparada com a equac¸a˜o original e os pontos das simulac¸o˜es. A partir deste resultado,
p de-se saber empiricamente os recalques do grupo de estacas e o recalque individual de
uma estaca (Mandolini et al., 2005).
RS = 0, 13neR
−1,25 (7.7)
Figura 7.23: Proposta realizada para a relac¸a˜o entre RG e R
Nos resultados obtidos nas simulac¸o˜es dos radier estaqueados na carga u´ltima e na
carga de trabalho, observou-se as porcentagens de carga estimadas pelas estacas e no
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radier em cada um dos radier estaqueados estudados. Atrave´s desta observac¸a˜o conclui-se
que quanto maior o nu´mero de estacas no radier estaqueado menor e´ sua contribuic¸a˜o no
menmo, como e´ apresentado nas Figuras 7.24a e 7.24b. Este comportamento tambe´m foi
observado experimentalmente de uma forma “aproximada” calculando a carga me´dia das
estacas na carga u´ltima e de trabalho, dividindo-se a carga do grupo de estacas pelo nu´mero
de estacas, como se apresenta na Figura 7.24c. Quanto a` porcentagem de carga do radier
nas simulac¸o˜es, estas apresentaram uma porcentagem menor de carga em comparac¸a˜o a`
porcentagem das estacas. O contrario foi observado somente no radier estaqueado de cinco
estacas onde o radier absorve 3 % a mais da carga em relac¸a˜o a´ carga me´dia das estacas.
Nas porcentagens de carga dos radiers obtidas de forma aproximada, calculada como a
subtrac¸a˜o entre a carga do radier estaqueado e a carga do grupo de estacas, nas provas de
carga, observou-se um comportamento diferente, ja´ que, o radier do radier estaqueado de
duas estacas apresenta uma maior contribuic¸a˜o com respeito a´ carga me´dia das estacas na
carga u´ltima. Isto tambe´m ocorreu na carga de trabalho nos radier estaqueados de treˆs,
quatro e cinco estacas, onde a contribuic¸a˜o do radier e´ maior do que a contribuic¸a˜o me´dia
das estacas.
(a) Porcentagem de carga das partes do radier esta-
queado na carga u´ltima
(b) Porcentagem de carga das partes do radier esta-
queado na carga de trabalho
(c) Porcentagem de carga me´dia, aproximada, das
estacas e do radier nas cargas u´ltimas e de trabalho,
nos ensaios
Figura 7.24: Porcentagem de cargas das estacas e do radier nos radier estaqueados estudados
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Na Figura 7.25 os dados da figura anterior sa˜o plotados, para a carga u´ltima e de
trabalho. Deste dados, observou-se que as tendeˆncias das porcentagens das contribuic¸o˜es
nas simulac¸o˜es sa˜o iguais nas carga u´ltima e na de trabalho (Figura 7.25a). Isto na˜o
ocorreu nos dados obtidos experimentalmente onde se obtive diferentes tendeˆncias na carga
u´ltima e na carga de trabalho, em comparac¸a˜o a` simulac¸o˜es. A diferenc¸a maior foi obtida
na carga de trabalho, onde as porcentagens de carga absorvida pelos radiers eram maiores
do que a me´dia das estacas, com valores de 7 % no radier estaqueado de treˆs estacas, de 18
% no radier estaqueado de quatro estacas, e de 9 % no radier estaqueado de cinco estacas.
(a) Porcentagens de carga me´dia das estacas e carga
do radier nas simulac¸o˜es
(b) Porcentagens de carga me´dia das estacas e carga
do radier, aproximadas, nas provas de carga
Figura 7.25: Porcentagens de cargas das estacas e do radier nos radier estaqueados estudados
Na Figura 7.26, apresenta-se uma comparac¸a˜o das contribuic¸o˜es realizadas por cada
parte do radier estaqueado nas simulac¸o˜es e nas provas de carga, para a carga u´ltima e a
carga de trabalho. Observou-se que as simulac¸o˜es efetuadas no grupos de treˆs e seis estacas
sa˜o as mais pro´ximas a`s provas de carga na carga u´ltima, e as simulac¸o˜es efetuadas no
grupos de duas e seis estacas sa˜o as mais pro´ximas a`s provas de carga na carga de trabalho.
A simulac¸a˜o que difere em maior porcentagem foi obtida no radier estaqueado de duas
estacas na carga u´ltima, e na carga de trabalho foi a de treˆs estacas, como e´ apresentado
na Tabela 7.20. Adicionalmente, na Figura 7.26, observa-se que a maior porcentagem na
carga u´ltima e na carga de trabalho e´ absorvida pelas estacas. A contribuic¸a˜o maior das
estacas esta no grupo de seis estacas com um valor de 93,8 % na carga u´ltima e de 94 %
na carga de trabalho.
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(a) Porcentagens de cargas das estacas e do radier
na carga u´ltima
(b) Porcentagens de cargas das estacas e do radier
na carga de trabalho
Figura 7.26: Comparac¸a˜o das porcentagens de contribuic¸a˜o do radie e as estacas, nas simulac¸o˜es e nos
ensaios
Tabela 7.20: Comparac¸a˜o das porcentagens de contribuic¸a˜o do radier e as estacas na carga u´ltima e na
carga de trabalho
Carga u´ltima Carga de trabalho
Simulac¸a˜o Ensaio Simulac¸a˜o Ensaio
Radier Radier Estacas Radier Estacas Radier Estacas Radier Estacas
estaqueado (%) (%) (%) (%) (%) (%) (%) (%)
uma Estaca 12, 67 87, 33 − − 11 89 − −
Duas estacas 9, 57 90, 43 35 65 13 87 9, 5 90, 5
Tres estacas 8, 62 91, 38 8, 33 91, 66 8 92 30 70
Quatro estacas 18 82 9 91 16 84 35 65
Cinco estacas 19 81 10, 05 89, 95 19 81 24 76
Seis estacas 6, 2 93, 8 6, 42 93, 58 6 94 6 94
Uma ana´lise comparativa entre os ensaios realizados neste trabalho e aqueles feitos
em centrifuga, reportados em Mandolini et al. (2005) foi realizada, onde cinco diferentes
tipos de grupos de radier estaqueados foram testados, gerando grandes deslocamentos.
A partir destes, observou-se que a contribuic¸a˜o do radier esta´ fortemente associado aos
deslocamentos obtidos, conforme apresentado na Figura 7.27a. Segundo Cooke (1986), a
contribuic¸a˜o do radier em um radier estaqueado pode ser determinada pelo coeficiente ζRE
que representa a relac¸a˜o da capacidade de carga do radier estaqueado (PRE) e a capacidade
de carga do grupo de estacas (PGE), como descrito na Equac¸a˜o 7.8. As informac¸o˜es para
realizar esta ana´lise esta˜o na Tabela 7.21, a qual apresenta a a´rea do grupo (Ag) (a´rea
entre eixos das estacas) e a´rea do radier (Ar), a relac¸a˜o da raza˜o aparente e as a´reas (RM ).
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Tabela 7.21: Dados para obter a relac¸a˜o entre RM e ζRE
Radier Ag Ar Ag/Ar R RM PRE PGE ζRE
Estaqueado (m2) (m2) (-) (-) (kN) (kN) (-) (-)
2 0, 1102 0, 315 0, 349 0, 38 1, 08 920 750 1, 22
3 0, 2204 0, 525 0, 419 0, 466 1, 11 1250 1100 1, 13
4 0, 3364 0, 81 0, 415 0, 538 1, 29 1875 1780 1, 05
5 0, 3364 0, 81 0, 415 0, 5062 1, 22 2190 1970 1, 11
6 0, 6728 1, 35 0, 498 0, 659 1, 32 2850 2520 1, 13
group (test IV), an efficiency factor η=1 is derived; moreover, 
the sum of the ultimate loads for pile group (test IV) and raft 
(test I) is 450 kN, that means 12.5% greater than the observed 
value for the piled raft (test VI, 400 kN). In terms of coeffi-
cient ζPR the experiments yield a value of 400/300 = 1.33. 

Figure 27. Relationship between the increase of bearing capacity and 
the increase of spacing ratio. 
Figure 28. Relationship between ζPR and s/scrit.
Table 8: Summary of the load tests reported in Sales (2000) 
Test Foundation Qmax [kN] wmax [mm]
I Square raft, BR = 1 m 150 28.6 
II Single pile, L=5m; d=0.15m 75 20.0 
IV 22 Pile group, (s=5d) 300 45.4 
VI 22 Piled raft, (s=5d) 400 27.7 
At maximum settlement, the piles carried about 70% of the 
total load (280 kN), the raft the remaining 30% (120 kN). As-
suming these values as the final ones, eq. (12) gives: αR = 
0.80 and αP = 0.93.
Borel (2001a) reports a full scale load test on a capped pile 
in stiff clay. The cap is a concrete circular raft, 2 m diameter 
and 0.5 m thick; the closed-end steel displacement pile has d 
= 0.45 m, L = 12.2 m. Under the maximum applied load of 
2.25 MN a settlement of about 225 mm, i.e.  11% of the cap 
diameter, was attained. At this stage,  QP/QPR = 59%; QR/QPR
= 41%. By comparing the load carried by the pile (  1330 
kN) with its failure load when isolated (QS  1200 kN), a 
value αP  1.1 is found. In the same way, for the circular cap 
(QR = 1000 kN) a value αR  1.1 is derived. In terms of coef-
ficient ζPR the experiment yields a value of 2250/1200  1.9.
Conte (2003) and Conte et al. (2003) report the results of 
an extensive series of centrifuge  tests in fine grained soils on 
single piles (at prototype scale, L = 9 and 18 m; d = 0,63 m), 
unpiled square rafts (B = 9 and 18 m), pile groups (32 and 72
piles, s/d = 4) and piled rafts, obtained by a number of combi-
nations of the above components. Five series of tests were 
carried out to measure the response of the components up to 
very large settlement (for single piles and pile groups, at least 
80%d; for unpiled and piled rafts, not less than 10%B). Apart 
a few cases, a punching type failure has been systematically 
observed in the tests, i.e. the load continuously increases as 
the settlement increases. The analysis of the experimental re-
sults is thus strongly affected by the displacement level as-
sumed to represent failure. 
The values of the coefficient ζPR obtained for two series of 
tests at final settlement are reported in figure 29 as a function 










M  (14) 
For piled rafts with piles spread below the whole raft, 
Ag/A is close to unity and RM approaches the aspect ratio R as 
defined by Randolph & Clancy (1993); on the contrary, for 
piles concentrated in some region of the raft (for instance in 
the central zone), A > Ag and, consequently, RM > R. 
For piled rafts with A/Ag  1, ζPR at large settlement at-
tains values from 2 to 4. For A/Ag  4, ζPR significantly in-
creases, attaining a value of about 10. All these values of ζPR
correspond to values of αP and αR close to 1.
Similar results have been obtained by centrifuge tests car-
ried out on model piled rafts in granular soils (LCPC, 1998). 
Figure 29. Relationship between ζPR and RM.
Summing up the available experimental evidence, the as-
sumption that the failure load of a piled raft with pile spacing  
above some critical value is equal to that of the pile group 
alone (αR = 0 and αP = 1 in eq. 12) appears overly conserva-
tive. The contribution of the raft to the ultimate capacity is 
always positive (ζPR > 1); a fraction αR of the ultimate value 
for the unpiled raft QR can be definitely considered. For set-
tlement of the order of some percent (say 5% to 10%) of B, 
the collected experimental evidence yields values for αR ap-
proaching unity; being such a settlement too large for practi-
cal purposes, even for small rafts, later on (§ 4.1.5) the results 
of some numerical analyses will be reported allowing to ex-
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r
(a) Modificada de Mandolini et al. (2005)















(b) Resultados obtidos no trabalho
Figura 7.27: Relac¸a˜o entre RM e ζRE
A part r da figura anter r, observa-se um variabilidade baixa do fator ζRE, no entanto,
a mesma esta´ coerente com o trabalho feito por Cooke (1986), onde verifica-se uma reduc¸a˜o
do fator ζRE com o aumento do nu´mero de estacas (Tabela 7.21). Analisando a Figura
7.27a, observa-se que os pontos das simulac¸o˜es encontram-se abaixo da curva reportada por
Mandolini et al. (2005). Ale´m disto observa-se que nesta pesquisa, utilizaram-se nas bordas
do radier estacas distribu´ıdas e um radier infinitamente r´ıgido, para os deslocamentos.
Calculou-se o recalque relativo a carga de trabalho com um fator de seguranc¸a de dois.
A carga u´ltima foi determinada pela norma NBR 6122 (2010), como apresenta a Figura
7.28a. Desta Figura, observou-se que as maiores diferenc¸as entre o recalque de trabalho
da simulac¸a˜o e o recalque de trabalho do ensaio sa˜o apresentados nos radier estaqueados
de uma e seis estacas. Isto ocorre porque nenhuma das duas simulac¸o˜es foi capaz de
representar a rigidez das curvas apresentadas nas provas de carga. Os radier estaqueados
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que apresentaram as menores diferenc¸as entre o recalque correspondente a` carga de trabalho
estimada pela simulac¸a˜o e pela prova de carga foram os radier estaqueados de quatro
e cinco estacas. Atribui-se a esse resultado as menores concordaˆncias entre as curvas
experimentais e as simulac¸o˜es obtidas desses casos. Nas Figuras 7.28b e 7.28c realizam-se a
normalizac¸a˜o do recalque de trabalho com relac¸a˜o ao comprimento (L) e a largura (B) do
radier em porcentagem, e os resultados obtidos apresentam valores menores que 1 %. Na
Figura 7.28b, observou-se que as porcentagem reportadas nas simulac¸o˜es teˆm um intervalo
pequeno de variac¸a˜o, com valores de 0,2 a 0,3 %, mesmos porcentagens encontradas nos
ensaios, exceto no radier estaqueado de uma estaca com uma porcentagem de 0,6 %. Na
Figura 7.28c apresenta-se um intervalo maior das porcentagens, variando de 0,3 a 0,7 %.
Nas simulac¸o˜es, as maiores porcentagens sa˜o dos radier estaqueados de duas e treˆs estacas
com porcentagem de 0,7 % e as menores dos radier estaqueados de quatro e cinco estacas
com uma porcentagem de 0,3 %. As porcentagens encontradas nos ensaios, apresentam
dois comportamentos, o primeiro e´ nos radier estaqueados de uma a treˆs estacas com
porcentagens de 0,5 a 0,7 % e o segundo para os radier estaqueados de quatro a seis estacas

































































(c) Recalque de trabalho normalizado com a largura
Figura 7.28: Recalque de trabalho normalizado com as dimenso˜es do radier
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Das ana´lises anteriormente apresentadas e com a Figura 7.28b, obte´m-se um crite´rio de
recalque para a carga de trabalho em radier estaqueados. Isto foi baseado no crite´rio da
carga u´ltima pela norma NBR 6122 (2010). O crite´rio de recalque para a carga de trabalho
(δtrab) foi obtido como o valor me´dio calculado da relac¸a˜o recalque na carga de trabalho
e a comprimento do radier (L), cujo valor me´dio , descartando o valor experimental do
radier estaquado de uma estaca, foi de 0,25 e apresentou um desvio padra˜o de 0,06. A
expressa˜o obtida e´ apresentada na Equac¸a˜o 7.9. Esta proposta tem como objetivo realizar
calculos aproximados do recalque ate´ que se atinja a carga de trabalho neste tipo de estaca
estudada no solo do DF ou ate´ que se saiba a carga de trabalho em uma prova de carga
sem que o radier estaquado seja levado a´ ruptura.
δtrab = 0, 25L (7.9)
Realizou-se uma ana´lise das tenso˜es me´dias no radier e da somato´ria das tenso˜es
absorvidas pelas estacas, como se apresenta na Figura 7.29a. A partir desta ana´lise,
observou-se que a maior parcela das tenso˜es do sistema e´ absorvida pelas estacas. Nas
situac¸o˜es em que o radier absorve mais tensa˜o as estacas absorvem menos. Na Figura
7.29b, apresenta-se um exemplo das tenso˜es absorvidas por cada uma das partes do radier
estaqueado de cinco estacas. Este tambe´m foi o radier estaqueado com a maior tensa˜o no
radier ( 5 %). Na figura, observa-se uma diminuic¸a˜o da porcentagem de tenso˜es estimadas
em comparac¸a˜o a`s porcentagens de carga tomadas pelo radier.
(a) Tenso˜es apresentadas nos radier estaqueados es-
tudados
(b) Tenso˜es apresentadas no radier estaqueado de
cinco estacas
Figura 7.29: Tenso˜es na carga de trabalho apresentadas nos radier estaqueados
Por u´ltimo, nas Tabelas 7.22. e 7.23, apresentam-se os paraˆmetros me´dios e a variaˆncias
obtidas em cada camada usada no modelo de elementos finitos. Destas tabelas, observou-se
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que o aˆngulo de atrito nas simulac¸o˜es do grupo de estacas (G-E) e´ menor que aqueles
apresentados nas simulac¸o˜es de radier estaqueados (R-E), pois, a lei de atrito e´ func¸a˜o do
aˆngulo de atrito. Com relac¸a˜o ao mo´dulo de Elasticidade, apresentaram-se tambe´m valores
menores nas simulac¸o˜es de grupos de estacas. Quanto aos valores da coesa˜o, estes na˜o
apresentaram uma diferenc¸a grande dos valores me´dios. Na relac¸a˜o de Poisson, usou-se os
mesmos paraˆmetros iniciais, e portanto na˜o houve variaˆncia.
Tabela 7.22: Paraˆmetros me´dios obtidos nas simulac¸o˜es de elementos finitos para radier estaqueado
φ E c µ
Profundidade Me´dia Variaˆncia Me´dia Variaˆncia Me´dia Variaˆncia Me´dia Variaˆncia
(m) (o) (%) (MPa) (%) (kPa) (%) (-) (%)
0− 5 32, 67 3, 22 − − − − − −
5− 8 37 4 36, 33 9, 89 23 17 0, 305 −
8− 9 40 6 57, 16 108, 13 46, 16 16, 80 0, 29 −
9− 14 36, 67 0, 55 34 8 25, 67 13, 89 0, 305 −
Tabela 7.23: Paraˆmetros me´dios obtidos nas simulac¸o˜es de elementos finitos para grupo de estacas
φ E c µ
Profundidade Me´dia Variaˆncia Me´dia Variaˆncia Me´dia Variaˆncia Me´dia Variaˆncia
(m) (o) (%) (MPa) (%) (kPa) (%) (-) (%)
0− 5 32, 67 3, 22 − − − − − −
5− 8 34, 16 12, 8 34, 6 30, 24 21, 6 0, 64 0, 305 −
8− 9 38, 1 11, 47 48, 8 172, 16 49 4 0, 29 −
9− 14 37 0, 0 34, 4 8, 64 27, 2 18, 56 0, 305 −
Nas Figuras 7.30 e 7.31 comparam-se os valores me´dios dos ensaios de campo realizados
no campo experimental, e os paraˆmetros obtidos nas simulac¸o˜es realizadas para os radier
estaqueados (R-E) e grupos de estacas (G-E). Destas comparac¸o˜es, observa-se que os
valores do aˆngulo de atrito, para os radier estaqueados, esta˜o intermedia´rios com relac¸a˜o a`
faixa de valores encontrados pelo ensaio SPT e DMT ate´ os 8 metros. Ja´ para o grupo de
estacas, os valores do aˆngulo de atrito sa˜o pro´ximos aos valores me´dios obtidos do ensaio
SPT. Quanto ao mo´dulo de elasticidade, os valores estimados encontram-se pro´ximos
aos valores estimados a partir dos ensaios SPT nos dois casos, ou seja, tanto para radier
estaqueados quanto grupos de estacas.
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(a) (b) (c)
Figura 7.30: Paraˆmetros calibrados a partir das simulac¸o˜es de radier estaqueados (R-E) e comparados
com os ensaios realizados
(a) (b) (c)
Figura 7.31: Paraˆmetros calibrados a partir das simulac¸o˜es de grupos de estacas (G-E) e comparados com
os ensaios realizados
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7.7 CONCLUSO˜ES PARCIAIS OBTIDAS DAS MO-
DELAGENS EM ELEMENTOS FINITOS
Este cap´ıtulo apresenta as simulac¸o˜es em elementos finitos dos radier estaqueados
testados no campo experimental. Destas simulac¸o˜es, sa˜o obtidas va´rias concluso˜es da
pesquisa, de cara´ter geral e espec´ıfico. Na sequeˆncia, apresentam-se algumas concluso˜es
que na˜o sa˜o objetivos principais desta pesquisa:
Os resultados obtidos apresentam uma eficieˆncia de 0,87 a 1,06, a qual e´ alta para
grupos de estacas em argilas segundo Whitaker (1957) e esta˜o pro´ximas da eficieˆncias das
areias, que podem apresentar valores superiores, conforme descrito no trabalho de Cartaxo
(2011).
A partir das figuras das tenso˜es verticais simuladas, observou-se que quanto maior o
nu´mero de estacas menos amplio e´ o bulbo de tenso˜es. Observa-se, tambe´m que a carga
ma´xima estimada pelo radier e´ 19 % no radier estaqueado de cinco estacas, e a mı´nima
e´ 6,2 % no radier estaqueado de seis estacas. Estas porcentagens sa˜o obtidas na carga
u´ltima e na carga de trabalho. Quanto as porcentagens encontradas nos ensaios, a carga
maior estimada pelo radier foi de 19 % na carga u´ltima e de 35 % na carga de trabalho,
estes valores sa˜o para os radier estaqueados de cinco e quatro estacas, respectivamente.
As porcentagens menores sa˜o encontradas no radier estaqueado de seis estacas com um
valor perto do 6 % na carga u´litima e na carga de trabalho. Estas porcentagens obtidas
experimentalmente foram calculadas de uma forma aproximada ja´ que na˜o se sabe os
dados reais de contribuic¸a˜o do radier nas provas de carga do radier estaqueados estudados.
Estas porcentagens foram calculadas de forma aproximada atrave´s da subtrac¸a˜o entre a
carga do radier estaqueado e a carga do grupo de estacas na carga u´ltima e na carga de
trabalho.
As tenso˜es geradas, pela ponta das estacas no solo, va˜o ate´ duas ou treˆs vezes o diaˆmetro
da estaca. Isto, considerando ate´ dez porcento das tenso˜es no sistema como u´ltimo valor
importante. Isto foi coerente com os resultados fornecidos pelos trabalhos cla´ssicos de
fundac¸o˜es (Sowers & Sowers, 1970). Entretanto no radier na˜o se encontrou a referida
relac¸a˜o e uma das razo˜es e´ o fato da maior parcela das tenso˜es ser absorvida pelas estaca.
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Nas Figuras 7.30 e 7.31 sa˜o apresentados os paraˆmetros obtidos a partir das simulac¸o˜es
realizadas nos radier estaqueados com e sem suporte da placa, ale´m disso, esses valores sa˜o
comparados com os valores estimados a partir dos ensaios de campo. Os paraˆmetros obtidos
das simulac¸o˜es sa˜o aproximados com aqueles encontrados na caracterizac¸a˜o realizada nos
ensaios de campo. Mas nestas figuras, observa-se que em nenhuma das simulac¸o˜es feitas
foram encontrados os mesmos paraˆmetros. Ale´m disso, nas simulac¸o˜es realizadas com o
suporte do radier na˜o se verifica uma porcentagem de suporte igual a`quela apresentada na




SIMULAC¸O˜ES DE ELEMENTOS FI-
NITOS COM A INCLUSA˜O DA VA-
RIABILIDADE DO SOLO
Como contribuic¸a˜o deste trabalho, mostra-se a influeˆncia da variabilidade intr´ınseca
dos paraˆmetros do solo na capacidade de carga dos radier estaqueados. Isto foi realizado
utilizando simulac¸o˜es de elementos finitos com o modelo constitutivo de Mohr Coulomb.
Estas simulac¸o˜es foram realizadas com o me´todo probabil´ıstico de Monte Carlo. Os
resultados foram comparados com os resultados das provas de carga, realizadas no campo
experimental, a fim de validar o comportamento carga deslocamento das referidas simula-
c¸o˜es. Para tanto, compararam-se os paraˆmetros obtidos nos modelos constitutivos com
aqueles obtidos nos ensaios laboratoriais e nos ensaios de campo. Mostram-se, ainda,
as porcentagens da contribuic¸a˜o do radier ao considerar a variabilidade dos paraˆmetros
do modelo e a distribuic¸a˜o de densidade na carga u´ltima para os radiers estaqueados
simulados.
8.1 SIMULAC¸O˜ES DE MONTE CARLO
Com o objeto de entender o comportamento das estacas Alluvial Anker e seu comporta-
mento em radier estaqueados no solo do DF, usou-se o me´todo de Monte Carlo, explicado
na Sec¸a˜o 2.7.2. Este me´todo foi adotado para considerar a variabilidade das propriedades
geomecaˆnicas do solo. A metodologia para o uso do me´todo e os passos utilizados para as
simulac¸o˜es encontram-se na Figura 8.1 sendo explicados a seguir.
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Figura 8.1: Passos realizados nas modelagens aleato´rias de elementos finitos
O passo a, como foi mostrado na Sec¸a˜o 7.4 discretizou-se o domı´nio dos modelos de
elementos finitos em quatro camadas, supondo, para facilidade dos ca´lculos, o estrato dois
igual ao quatro. Posteriormente, em cada estrato foi designado um modelo elastopla´stico
Mohr Coulomb e geraram-se 5000 nu´meros aleato´rios para cada paraˆmetro (aˆngulo de
atrito, coesa˜o, mo´dulo de elasticidade, coeficiente de Poisson) do modelo. Estes paraˆmetros
foram gerados por meio de rotinas do programa Matlab para uma distribuic¸a˜o log-normal.
As distribuic¸o˜es para a primeira camada sa˜o mostradas nas Figuras 8.2 e para as demais
camadas sa˜o apresentadas no Anexo V. Os dados necessa´rios para gerar as distribuic¸o˜es
sa˜o a me´dia e o desvio padra˜o, os quais sa˜o apresentados na Tabela 8.1. Estes valores
foram obtidos a partir da Tabela 2.5 para a coesa˜o do material, e os demais valores foram
obtidos das Tabelas 2.2 e 3.6.
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Figura 8.2: histograma de frequeˆncia e func¸a˜o distribuic¸a˜o dos paraˆmetros do modelo Mohr Coulomb
para a primeira camada
Tabela 8.1: Varia´veis estat´ısticas para gerac¸a˜o de nu´meros aleato´rios nas camada de solo dos modelos de
elementos finitos
Paraˆmetro c (kPa) φ (o) E (kPa) µ (-)
Primeira camada
Me´dia de dados µe 14 29 9000 0, 358
Coeficiente de variac¸a˜o cv 0, 36 0, 17 0, 5 0, 04
Desvio padra˜o σe 5 5 4500 0, 01432
Variaˆncia var 25 25 20250000 0, 00020
Segunda camada
Me´dia de dados µe 20 34 38000 0, 296
Coeficiente de variac¸a˜o cv 0, 2 0, 12 0, 53 0, 05
Desvio padra˜o σe 4 4 20000 0, 0148
Variaˆncia var 16 16 400000000 0, 00021
Terceira camada
Me´dia de dados µe 50 39 60000 0,272
Coeficiente de variac¸a˜o cv 0, 18 0, 11 0, 38 0, 12
Desvio padra˜o σe 9 4 22800 0, 0326
Variaˆncia var 81 16 519840000 0, 0010
Quarta camada
Me´dia de dados µe 28 36 43000 0, 29
Coeficiente de variac¸a˜o cv 0, 21 0, 11 0, 53 0, 1
Desvio padra˜o σe 6 4 23000 0, 029
Variaˆncia var 36 16 529000000 0, 000841
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Os nu´meros aleato´rios gerados correspondem ao nu´mero de simulac¸o˜es realizadas. Para
a escolha do nu´mero de simulac¸o˜es, foram realizadas simulac¸o˜es com 10, 20, 40, 80, 160,
320, 640, 1200, 2500, 4000, 5000, 8000 e 10000 nu´meros aleato´rios, escolhendo o valor
mı´nimo de simulac¸o˜es onde estabilizou-se a me´dia e desvio padra˜o das simulac¸o˜es em carga
e deslocamento, conforme descrito nas Figuras 8.3 e 8.4. Isto significa que um nu´mero
maior de simulac¸o˜es na˜o aumentara´ a qualidade da resposta. Tratamento estat´ıstico
semelhante foi realizado no trabalho de Sumanta & Sivakumar (2008).
(a) (b)
(c)
Figura 8.3: a. Me´dia da carga u´ltima com o nu´mero de simulac¸o˜es realizadas para cada uma das partes
do radier estaqueado; b. Me´dia do deslocamento na carga u´ltima com o nu´mero de simulac¸o˜es feitas para
cada uma das partes do radier estaqueado; c. Me´dia da carga u´ltima do radier estaqueado com o nu´mero
de simulac¸o˜es realizadas
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(a) (b)
(c)
Figura 8.4: a. Desvio padra˜o da carga u´ltima com o nu´mero de simulac¸o˜es realizadas para cada uma
das partes do radier estaqueado; b. Desvio padra˜o do deslocamento na carga u´ltima com o nu´mero de
simulac¸o˜es realizadas para cada uma das partes do radier estaqueado; c. Desvio padra˜o da carga u´ltima
do radier estaqueado com o nu´mero de simulac¸o˜es realizadas
O passo b, posteriormente, com os modelos de elementos finitos apresentados na sec¸a˜o
7.6, foram realizadas algumas alterac¸o˜es, de maneira que pudessem rodar de forma aleato´ria.
As trocas realizadas nas ana´lises de elementos finitos estoca´sticos sa˜o as seguintes:
• Trocar os valores fixos dos paraˆmetros do modelo, no modelo de elementos finitos por
varia´veis aleato´rias. Isso foi feito por meio de uma rotina em linguagem “python”.
• Usar uma ferramenta de paralelizac¸a˜o do programa Abaqus para o uso de diferentes
nu´meros de processadores. Desta, obte´m-se o nu´mero o´timo de processadores para
que o programa de elementos finitos efetue a rotina de ca´lculo no menor tempo
poss´ıvel. Tambe´m, sabe-se que o nu´mero o´timo de processo depende do computador
utilizado, e para este trabalho usou-se um computador com um processador Intel (R)
Xeon (R) six de 2,4 GHz e 20 GB de memo´ria RAM. Um exemplo dos resultados
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obtidos dos nu´meros de processadores e os tempos de simulac¸a˜o sa˜o mostrados na
Figura 8.5.
0 4 8 12 16













Figura 8.5: Nu´mero de processadores e tempo para o MEF de duas estacas
• Com a rotina python criada, realizaram-se as simulac¸o˜es aleato´rias do modelo
de elementos finitos e faz-se uma melhora na paralelizac¸a˜o do modelo. Isto foi
realizado ao perceber que a ferramenta de paralelizac¸a˜o, dada pelo Abaqus, na˜o
utiliza o ma´ximo da capacidade do computador. Por esta raza˜o, introduz-se no
co´digo um comando for encaixado, que faz um nu´mero de simulac¸o˜es simultaˆnea em
um determinado tempo para ocupar a capacidade ma´xima do computador. Isto e´
realizado ate´ conseguir o nu´mero total de simulac¸o˜es.
• Completadas as simulac¸o˜es de elementos finitos, cria-se outra rotina python para
guardar, em um arquivo plano, as varia´veis de sa´ıda importantes, que neste caso sa˜o
as tenso˜es e deslocamentos.
O passo c, ler os dados de tensa˜o-deformac¸a˜o gerados na etapa anterior. A partir da´ı,
calcular a curva de carga deslocamento da prova de carga e obter a carga u´ltima para
cada simulac¸a˜o. Isto e´ comparado com a carga u´ltima obtida da prova de carga real. Com
isto, realizam-se os tratamentos estat´ısticos para a obtenc¸a˜o da probabilidade de falha, e
obteˆm-se o jogo de paraˆmetros que melhor se ajustam a` curva obtida no teste real. Isto
foi realizado atrave´s de uma rotina realizada no programa Matlab.
189
CAPI´TULO 8. SIMULAC¸O˜ES DE ELEMENTOS FINITOS COM A INCLUSA˜O DA
VARIABILIDADE DO SOLO TESE
8.1.1 RESULTADOS DAS SIMULAC¸O˜ES DE MONTE CARLO
EM RADIER ESTAQUEADOS
Como resultados das simulac¸o˜es de Monte Carlo, apresenta-se a Figura 8.6, que mostra
as curvas de carga recalque das simulac¸o˜es realizadas para os radier estaqueados de uma,
duas, treˆs e quatro estacas. A mesma figura mostra a curva obtida nas provas de carga
realizadas para cada um dos radier estaqueados anteriormente apresentados, com e sem a
contribuic¸a˜o da placa. Por u´ltimo, apresenta-se a linha da norma NBR 6122 (2010) para
determinar a carga u´ltima. Com a intersec¸a˜o, entre cada uma das curvas de carga recalque
e a linha da norma NBR 6122 (2010), obteˆm-se a carga u´ltima para cada simulac¸a˜o e a
prova de carga realizada. Isto foi ilustrado na Figura 8.7, onde mostra a carga u´ltima de
cada simulac¸a˜o, em relac¸a˜o a` carga u´ltima obtida a partir da prova de carga para os radier
estaqueados de um ate´ quatro estacas.
(a) Uma estaca (b) Grupo de duas estacas
(c) Grupo de treˆs estacas (d) Grupo de quatro estacas
Figura 8.6: Comparac¸a˜o das curvas obtidas nas simulac¸o˜es e as curvas obtidas nas prova de carga
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(a) Uma estaca (b) Grupo de duas estacas
(c) Grupo de treˆs estacas (d) Grupo de quatro estacas
Figura 8.7: Comparac¸a˜o da carga u´ltima obtida das simulac¸o˜es e a carga u´ltima obtida das prova de carga
Com os resultados apresentados anteriormente, pode-se obter os histogramas das cargas
u´ltimas das simulac¸o˜es nos radier estaqueados para uma, duas, treˆs e quatro estacas
ilustrados na Figura 8.8. A partir destes histogramas carga u´ltima, adiciona-se uma
linha de distribuic¸a˜o log-normal, com paraˆmetros estat´ısticos apresentados na Tabela
8.2. A Figura 8.9a mostra as comparac¸o˜es entre os histogramas obtidos para cada radier
estaqueado estudado por Monte Carlo. Nesta figura observa-se que ha´ um aumento do
desvio-padra˜o com o aumento de nu´mero de estacas do radier estaqueado. Isto se deve ao
aumento da dispersa˜o com o aumento do recalque (Figura 8.7), e ao crite´rio de carga u´ltima
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tomada pela norma NBR 6122 (2010), pois esta tem uma inclinac¸a˜o que leva ao aumento
do recalque u´ltimo (pela carga u´ltima), o que implica em uma dispersa˜o maior. Pore´m,
um aspecto interessante e´ a pouca variac¸a˜o do coeficiente de variac¸a˜o. Tal fato decorre
do aumento do desvio padra˜o, e tambe´m, do aumento da me´dia dos dados, conforme e´
apresentado na Figura 8.9 e na Tabela 8.2. Na Figura 8.9b apresenta-se a distribuic¸a˜o de
frequeˆncia acumulada para a linha de distribuic¸a˜o log-normal comparada com os dados
das carga u´ltimas obtidas. Disto foi observado que esta linha de distribuic¸a˜o apresenta um
bom ajuste com os dados apresentados cada um dos radier estaqueados estudados.
Tabela 8.2: Paraˆmetros estat´ısticos das curva de densidade log-normal da carga u´ltima para os radier
estaqueados simulados
Paraˆmetro Uma Duas Treˆs Quatro
Me´dia de dados µe (kPa) 386, 50 880, 923 1410, 03 2089, 87
Coeficiente de variac¸a˜o cv (-) 0, 12 0, 12 0, 13 0, 14
Desvio padra˜o σe (kPa) 46, 79 106, 63 187, 73 299, 31
Variaˆncia var (kPa) 2189, 62 11371, 5 35241, 1 89586, 7
Os resultados obtidos da Figura 8.7 para carga u´ltima mostraram o seguinte compor-
tamento das simulac¸o˜es: A contribuic¸a˜o ma´xima do radier e´ 25,48% para o sistema de
uma estaca, 17,69% para duas estacas, 16,14 % para treˆs estacas e 15,72% para quatro. A
contribuic¸a˜o mı´nima do radier e´ de 2,90 % para o sistema de uma estaca, 2,35% para duas
estacas, 1,87% para treˆs estacas e 1,61% para quatro. Na Figura 8.10 sa˜o apresentadas
as deformac¸o˜es obtidas pelas tenso˜es geradas no radier. Com estas, pode-se prever a
profundidade do solo que pode ser substitu´ıdo, em uma poss´ıvel melhoria do material sob
o radier estaqueado, no caso de se pretender aumentar a resisteˆncia global do sistema.
Os paraˆmetros obtidos da simulac¸a˜o que sa˜o mais pro´ximos a carga u´ltima obtida da
prova de carga, esta˜o apresentados na Figura 8.11. A partir destes paraˆmetros, obte´m-se a
diferenc¸a entre os resultados dos ensaios de campo e as simulac¸o˜es. Acredita-se que, em
um trabalho futuro, sera´ poss´ıvel fazer melhores ajustes nas equac¸o˜es utilizadas para-se
calcular o comportamento destes sistemas de fundac¸o˜es em solos tropicais t´ıpicos da regia˜o
Centro Oeste do Brasil e em outros lugares.
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(b) Grupo de duas estacas















(c) Grupo de treˆs estacas


















(d) Grupo de quatro estacas
Figura 8.8: Distribuic¸a˜o de densidade da carga u´ltima para cada radier estaqueado
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Carga ultima   Pult  [kPa]
Grupo 4
  Curva GP 4
Grupo 3
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Uma
  Curva GP 3
(b)
Figura 8.9: a. Distribuic¸a˜o de densidade da carga u´ltima para todos os radier estaqueados; b. Distribuic¸a˜o
de frequeˆncia acumulada da carga u´ltima para todos os radier estaqueados
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Figura 8.10: Influeˆncia do radier nas deformac¸o˜es do solo em metros
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(a) (b)
(c) (d)
Figura 8.11: Paraˆmetros calibrados pelo me´todo de Monte Carlo
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Pelas ana´lises das simulac¸o˜es apresentadas, obteˆm-se as bases de projeto apoiadas em
ana´lises de confiabilidade, para radier estaqueados tipo Alluvial Anker de diaˆmetro de
19 cent´ımetros e comprimento de 8 m, com paraˆmetros do solo apresentados na Tabela
8.1. Os paraˆmetros estat´ısticos da carga de u´ltima (me´dia e desvio padra˜o) da Tabela 8.2
permitem obter a probabilidade dos radier estaqueados de um ate´ quatro estacas. Para
fazer este ca´lculo, sa˜o necessa´rias as seguinte considerac¸o˜es:
a. As cargas u´ltimas obtidas da Figura 8.8 se ajustam a uma varia´vel aleato´ria
apresentando uma distribuic¸a˜o de frequeˆncia com a forma Gaussiana, descrita pelos
paraˆmetros, me´dia (µRres) e desvio padra˜o (σRres) da varia´vel aleato´ria de resisteˆncia
(Rres).
b. Do projeto estrutural e´ conhecida a varia´vel aleato´ria da solicitac¸a˜o Sest, com me´dia
µRres e desvio padra˜o σS.
c. As varia´veis aleato´rias Sest apresentam uma distribuic¸a˜o de frequeˆncia com a forma
gaussiana.
d. Ha´ independeˆncia estat´ıstica entre Rres e Sest. Para que na˜o apresente falha, e´
necessa´rio que a resisteˆncia R seja maior que a solicitac¸a˜o Sest, (Rres > Sest). ou seja
Rres − Sest > 0.
A probabilidade de falha e´ definida como a probabilidade de Rres − Sest ser menor
que zero (PE(Rres − Sest) < 0). Com base no exposto, pode-se derivar uma func¸a˜o
densidade de probabilidade teo´rica de Gauss, com me´dia µRres−Sest = µRres − µSest e desvio
padra˜o σRres−Sest =
√
σ2Rres − σ2Sest (Mendoza et al., 2012). Desta forma, pode-se calcular a
probabilidade de falha PE(Rres − Sest < 0) = Φ(µRres−Sest , σRres−Sest , 0), onde Φ e´ a func¸a˜o
de densidade de probabilidade de Gauss (Ang & Tang, 2006). Seguindo o procedimento
descrito, e assumindo que a carga aplicada aos radier estaqueados e´ determinista (σSest = 0),
obte´m-se a Figura 8.12 onde o fator de seguranc¸a e´ associado com a probabilidade de falha
para os seguintes casos: A carga aplicada e´ igual a` carga u´ltima do radier estaqueado
(Figura 8.12a); a carga aplicada e´ igual a` carga u´ltima do radier estaqueado dividida 1,5
(Figura 8.12b); a carga de aplicada e´ igual a` carga u´ltima do radier estaqueado dividida 2,0
(Figura 8.12c); e a carga aplicada e´ igual a` carga u´ltima do radier estaqueado dividida 3,0
(Figura 8.12d). Destes ca´lculos obteˆm-se o fator de seguranc¸a considerando a variabilidade
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para 50% probabilidade. Esta informac¸a˜o e´ apresentados na Tabela 8.3, e a partir da
mesma observa-se que o valor do fator de seguranc¸a para os grupos de radier estaqueados de
uma e duas estacas e´ menor que o valor determin´ıstico. No grupo de treˆs estacas, o fator de
seguranc¸a considerando a variabilidade so´ e´ maior que o fator de seguranc¸a determin´ıstico
de treˆs. Por outro lado, no grupo de quatro, os valores de seguranc¸a considerando a
variabilidade sa˜o maiores que os fatores de seguranc¸a determin´ısticos de dois e treˆs. A
probabilidade de falha, para estacas com base em func¸o˜es de densidade tipo normal e
lognormal, tambe´m foi proposta por Haldar & Babu (2008).
(a) (b)
(c) (d)
Figura 8.12: Distribuic¸a˜o de probabilidade de falha acumulada para diferentes fatores de seguranc¸a
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Tabela 8.3: Fator de seguranc¸a levando em conta a variabilidade
Carga usada Uma Duas Treˆs Quatro
Carga u´ltima 0, 791 0, 875 1, 166 1, 09
FS 1, 5 1, 186 1, 313 1, 750 1, 636
FS 2, 0 1, 582 1, 751 1, 333 2, 181
FS 3, 0 2, 372 2, 627 3, 5 3, 272
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(b) Probablidade de falha e fator de seguranc¸a
Figura 8.13: Comparac¸a˜o entre o ı´ndice de confiabilidade e a probablidade de falha nos Radie Estaqueados
estudados
Observa-se na Figura 8.13a, um ı´ndice de confiabilidade maior com o aumento do
nu´mero de estacas. Com excec¸a˜o no radier estaqueado de treˆs estacas que foi o sistema com
o ı´ndice de confiabilidade maior, o que pode ser considerado com uma menor probabilidade
de falha (a probablilidade e´ calculada como o nu´mero de valores menores do valor limite
com relac¸a˜o ao total de valores), como e´ apresentados na Figura 8.13b. A explicac¸a˜o e´
que o radier estaquedos de treˆs apresenta mais massa de solo, e portanto dissipa mais
as tenso˜es induzidas. O ı´ndice de confiabilidade tem uma relac¸a˜o com a probabilidade
de falha onde o aumento do ı´ndice implica em uma menor probabilidade de falha como
apresenta a Figura 8.13. Tambe´m desta Figura, observou-se que quanto maior o fator de
seguranc¸a determin´ıstico maior e´ o ı´ndice de confiabilidade, e menor a probabilidade de
falha.
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8.2 CONCLUSO˜ES OBTIDAS DAS SIMULAC¸O˜ES
TENDO EM CONTA A VARIABILIDADE IN-
TRI´NSECA DO SOLO
Neste capitulo, apresentou-se um procedimento de ana´lise para obtenc¸a˜o da carga
u´ltima de um sistema de radier estaqueado, considerando a variabilidade natural do solo.
Algumas concluso˜es deste cap´ıtulo sa˜o apresentadas a seguir:
1. A contribuic¸a˜o do radier para a capacidade de carga u´ltima pode apresentar um valor
ma´ximo de 25 % e um mı´nimo de 2 %. Uma opc¸a˜o para aumentar a contribuic¸a˜o do
radier seria reduzir a variabilidade dos paraˆmetros do solo, por meio da substituic¸a˜o
do material sob o sistema de fundac¸a˜o por um solo granular, que apresente um
comportamento geote´cnico mais favoraveis e uma variabilidade menor, como foi
apresentado por Mart´ınez (2010).
2. A variabilidade intr´ınseca do solo impoˆs uma carga u´ltima ma´xima de 645 kN e
mı´nima de 290 kN, para o radier estaqueado de uma estaca. Ana´lises semelhantes
foram realizadas para o sistema de duas estacas, e produziram resultados de cargas
u´ltimas ma´xima e mı´nima, respectivamente, iguais a 1501 e 653 kN. Para o radier
estaqueado de treˆs estacas, as cargas u´ltimas ma´xima e mı´nima sa˜o, respectivamente,
1395 e 633 kN. Por u´ltimo, no radier estaqueado de quatro estacas, a carga u´ltima
ma´xima foi de 3761 kN e a mı´nima de 1576 kN.
3. Uma contribuic¸a˜o, decorrente do uso destas metodologias, e´ observar que o desvio
padra˜o da carga u´ltima depende do crite´rio de carga u´ltima utilizada. Tal fato
deve-se ao aumento do desvio padra˜o das simulac¸o˜es com o aumento do recalque,
conforme ilustrado na Figura 8.6.
4. Observou-se claramente uma diferenc¸a entre os paraˆmetros obtidos, a partir dos
ensaios de campo, com aqueles calibrados nas simulac¸o˜es. Uma raza˜o para esta
diferenc¸a se da´, provavelmente, pelo fato dos paraˆmetros derivados das simulac¸o˜es
dos radier estaqueados na˜o terem sido atribu´ıdos sob as mesmas condic¸o˜es, ou seja,
199
CAPI´TULO 8. SIMULAC¸O˜ES DE ELEMENTOS FINITOS COM A INCLUSA˜O DA
VARIABILIDADE DO SOLO TESE
houve uma grande variabilidade espacial das condic¸o˜es do solo aliada a` variabilidade
episteˆmica quando as provas de carga foram realizadas.
5. Na utilizac¸a˜o desta metodologia, encontraram-se va´rios problemas. O primeiro e´
o tempo de simulac¸a˜o, o qual pode durar ate´ meses, dependendo do modelo de
elementos finitos simulado e o apoio computacional existente. O outro problema
encontrado e´ a capacidade de armazenamento da informac¸a˜o dos resultados das
simulac¸o˜es, que pode demandar va´rios terabytes. Como consequ¨eˆncia direta disto,




PARA PESQUISAS FUTURAS A RE-
ALIZAR
Este cap´ıtulo apresenta os avanc¸os alcanc¸ados neste trabalho e as novas iniciativas
abertas para trabalhos futuros.
9.1 CONCLUSO˜ES
As concluso˜es sa˜o subdivididas em itens espec´ıficos, conforme abaixo:
1. Sobre o solo e os ensaios laboratoriais:
Observou-se tambe´m, nestes ensaios, que os valores do mo´dulo de elasticidade, es-
timados pelas correlac¸o˜es referentes aos ensaios SPT e DMT, apresentaram uma
diferenc¸a cuja relac¸a˜o aproximou-se de dois. Uma das razo˜es encontradas e´ a falta de
correlac¸a˜o espec´ıfica para o solo estudado. Baseado nos ensaios de compresso˜es tria-
xiais e ensaios triaxiais, observou-se a falta de influeˆncia da velocidade de deformac¸a˜o
na resposta mecaˆnica do solo.
Ale´m disso, nos ensaios triaxiais na˜o drenados, identificou-se um comportamento
mecaˆnico at´ıpico ao comportamento reportado na literatura cla´ssica da mecaˆnica
dos solos. Isto deve-se ao fato das trajeto´rias de tenso˜es tenderem a` linha do estado
cr´ıtico e continuarem sobre a mesma. Como consequeˆncia, o solo teˆm a sua resisteˆncia
continuamente elevada a medida que a deformac¸a˜o aumenta, sem que se estabilize
em algum momento, o que na˜o e´ um comportamento t´ıpico das argilas.
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Baseados nos ensaios triaxiais, realizaram-se simulac¸o˜es utilizando treˆs modelos
constitutivos, os quais sa˜o: Cam Clay estruturado, Hipoplasticidade e Subloading
Cam Clay. Estes modelos sa˜o capazes de representar algumas carater´ısticas e outras
na˜o, dos solos analisados. Dentre estas caracter´ısticas na˜o representadas pelos
modelos esta o endurecimento obtido nos ensaios de cisalhamento na˜o drenados.
Uma carater´ıstica representada e´ a curvas de tensa˜o deformac¸a˜o dos ensaios triaxiais
drenados, realizados nesta pesquisa, que sa˜o igualmente simuladas pelos treˆs modelos
implementados. A mudanc¸a entre o comportamento sobreadensado e o normalmente
adensado apresenta uma transic¸a˜o menos r´ıgida com o modelo Subloading Cam Clay,
seguido pelo modelo Hipopla´stico.
As simulac¸o˜es triaxiais, utilizando o modelo Hipopla´stico, apresentaram uma melhor
acura´cia referente ao comportamento ao cisalhamento drenado, quando comparado
com os outros dois modelos. Portanto, os dois modelos, que representam de forma
mais adecuada o comportamento do solo, sa˜o o modelo Hipopla´stico e Subloading
Cam Clay. Entretanto, nesta pesquisa optou-se pelo modelo Hipopla´stico, devido a`
facilidade da implementac¸a˜o nume´rica a ser utilizada nas modelagens de elementos
finitos efetuadas.
Com os ensaios de compresso˜es triaxiais e os ensaios triaxiais, apresentados no cap´ıtulo
3, observou-se que a influeˆncia da velocidade sobre o comportamento mecaˆnico da
argila porosa do DF e´ baixa. Portanto, em pesquisas futuras a serem realizadas
neste tipo de solo, sugere-se a escolha de modelos constitutivos sem a influeˆncia da
velocidade.
2. Sobre as provas de carga nos sistemas estudados no campo:
Como contribuic¸a˜o desta pesquisa, observou-se que todas as provas de carga, realiza-
das nos radier estaqueados, apresentaram um aumento da capacidade de carga com
a contribuic¸a˜o do radier. As porcentagens ma´xima e mı´nima obtidas sa˜o, respecti-
vamente, 32 %, no grupo de duas estacas, e 6%, no grupo de seis estacas, ambos
calculados segundo o me´todo da norma NBR 6122 (2010).
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O aumento da carga u´ltima, do radier estaqueado com o suporte de placa, apresentou
um valor me´dio igual a 15 %, calculado segundo a norma anteriormente citada. O
ca´lculo foi realizado baseando-se na me´dia das porcentagens da contribuic¸a˜o da
placa, em todas as provas de carga executadas. Isto e´ importante, pois a maioria
das metodologias de ca´lculo de radier estaqueados apresenta um fator de interac¸a˜o
entre o grupo de estacas e o radier, posto que a resposta total do radier estaqueado
na˜o e´ a soma de suas componentes individuais.
As ana´lises, sobre o fator de grupo (RG) e a raza˜o de recalque aparente (R) para
grupos de estacas, permitiram realizar uma adaptac¸a˜o da Equac¸a˜o 7.5 proposta por
Mandolini et al. (2005), para solos do DF, conforme apresentado na Equac¸a˜o 7.7.
Esta adaptac¸a˜o tem como aplicac¸a˜o, o ca´lculo dos recalques do grupo de estacas e o
recalque individual de uma estaca de forma emp´ırica, como descrito por Mandolini
et al. (2005).
Como contribuic¸a˜o dos ensaios de exumac¸a˜o, realizados nas estacas do tipo Alluvial
Anker, verificou-se que o diaˆmetro me´dio “verdadeiro” da estaca e´ 1,5 vezes maior
que o diaˆmetro teo´rico do projeto. Este resultado, a princ´ıpio aplica´vel somente ao
solo do campo experimental, e´ u´til no projeto excetuado com este tipo de estaca.
3. Sobre as simulac¸o˜es nume´ricas destas provas de carga:
O modelo constitutivo Hipopla´stico foi capaz de representar o comportamento da
argila “porosa” do DF nas simulac¸o˜es dos radier estaqueados, utilizando os modelos
de elementos finitos. Estas simulac¸o˜es apresentaram uma boa acura´cia, como se
pode observar na sec¸a˜o 7.6, muito embora o modelo, em algumas simulac¸o˜es, na˜o foi
capaz de representar o ganho de capacidade de carga decorrente do radier, verificado
nas provas de carga em verdadeira grandeza.
Os mecanismos de tenso˜es, gerados nas simulac¸o˜es, podem assim serem descritos:
todos os radier estaqueados apresentaram bulbos de tenso˜es nas pontas das estacas,
cujas dimenso˜es podem atingir ate´ dois ou treˆs diaˆmetros da estaca. Estas dimenso˜es,
obtidas considerando ate´ dez porcento das tenso˜es no sistema, esta´ coerente com os
resultados fornecidos pelos trabalhos cla´ssicos de Fundac¸o˜es (Sowers & Sowers, 1970).
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Estes bulbos gerados nas estacas interceptaram-se em todos os grupos e tiveram
influeˆncia na eficieˆncia das estacas. No entanto, nos radiers, somente observaram-se
bulbos nas simulac¸o˜es em condic¸o˜es de ate´ treˆs estacas. Uma das razo˜es e´ o fato da
maior parcela das tenso˜es ser absorvida pelas estacas. Outra e´ o fato dos radiers
terem sido simulados como infinitamente r´ıgidos, o que condiciona a estados de
tenso˜es distintos em todo o radier.
A partir das simulac¸o˜es nume´ricas, encontrou-se uma eficieˆncia variando de 0,87 a 1,1,
nos grupos de estacas. Segundo Whitaker (1957), estes valores sa˜o altos para grupos
de estacas em argilas, e esta˜o mais pro´ximos aos valores de eficieˆncia das areias, que
podem apresentar valores superiores a um, conforme descrito no trabalho de Cartaxo
(2011). Tambe´m, observou-se que a contribuic¸a˜o de carga das estacas diminui a
medida que o nu´mero de estacas no radier estaqueado aumenta, conforme descrito
na sec¸a˜o 7.6.7. As porcentagens de carga u´ltima obtidas foram, respectivamente,
15 e 87 %, para o radier estaqueado de seis estacas e para o radier estaqueado de
uma estaca. Foi observado que a diminuic¸a˜o da contribuic¸a˜o das estacas tende a`
estabilizac¸a˜o com o aumento do nu´mero de estacas.
4. Sobre as ana´lises estoca´sticas realizadas:
Apresenta-se o passo inicial de uma nova metodologia para analisar problemas com-
plexos de fundac¸o˜es em camadas varia´veis com solos tropicais, com uma abordagem
probabil´ıstica que permita ao projetista escolher os paraˆmetros de uma “nuvem”, ou
um leque de opc¸o˜es derivadas destes paraˆmetros, sabendo que o fator de seguranc¸a
global adotado na˜o e´ igual ao fator de seguranc¸a que considera a variabilidade dos
paraˆmetros do solo.
Os resultados da variac¸a˜o da capacidade de carga de um radier estaqueado podem
variar de 2 a 25 %. Isto influencia o valor do fator de seguranc¸a e cria a necessidade
de se alterar o conceito de valor de seguranc¸a u´nico, o qual e´ obtido a partir de um
conjunto de paraˆmetros que podem ter uma obtenc¸a˜o experimental questiona´vel.
Para resolver este problema, propo˜e-se o uso da probabilidade de falha, que pode
considerar o conceito de risco tolera´vel ou o de fatores de seguranc¸a parciais. Atual-
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mente, usa-se o conceito de fator de seguranc¸a parcial na norma Euroco´digo 7, no
cap´ıtulo para estruturas geote´cnicas. Embora, no Brasil estes fatores de seguranc¸a
parciais ja´ tenham sido implementados por meio da norma NBR 6122 de 2010, na
sec¸a˜o 6.2.1.1.1, ainda na˜o se realizaram estudos mais aprofundados sobre estes valores
para o solo do DF.
9.2 RECOMENDAC¸O˜ES PARA PESQUISAS FUTU-
RAS A REALIZAR
As futuras pesquisas com base no presente trabalho podem ser divididas em:
• Realizar provas de carga com medic¸a˜o da succ¸a˜o e de colapso, a fim de observar
suas influeˆncias. Uma forma de medir a succ¸ao e´ instalando-se psicroˆmetro no solo
em torno das estaca e, assim, obter a saturac¸a˜o. Com isso, sugere-se que as provas
de carga sejam realizadas com o solo na sua umidade natural e com uma posterior
inundac¸a˜o para elevar a saturac¸a˜o e gerar o colapso. Na realizac¸a˜o de novas provas
de carga neste tipo de estaca, sugere-se utilizar ce´lulas de tensa˜o e “strain gage”
para medir tenso˜es e deformac¸o˜es nas partes do radier estaqueado, a fim de se obter
importantes informac¸o˜es de forma experimental. Apo´s este estudo, sera´ poss´ıvel
comparar as deformac¸o˜es e as parcelas de tenso˜es da parte do radier estaqueado
obtidas por meio do estudo experimental com as simulac¸o˜es em elementos finitos de
uma melhor forma.
• Utilizar modelos constitutivos com parcial saturac¸a˜o, e considerar o efeito da succ¸a˜o
no comportamento mecaˆnico do radier estaqueado em solo colaps´ıvel do DF. Isto e´
devido a` significativa influeˆncia da succ¸a˜o reportada por va´rios autores na regia˜o
como Camapum de Carvalho et al. (1993) e Mota (2003). Para isso, atualmente
existem va´rios modelos propostos capazes de reproduzir este efeito, como as propostas
apresentadas por Sheng et al. (2004), Pedroso (2006), Kyokawa (2010) e Mas´ın &
Khalili (2012).
• Realizar simulac¸o˜es em elementos finitos de forma a considerar a variabilidade
intr´ınseca e espacial do solo. Para isso, pode-se usar a geoestat´ıstica por meio de
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campos aleato´rios de paraˆmetros do solo, que posteriormente sera˜o introduzidos nos
modelos em elementos finitos.
• Realizar simulac¸o˜es de radier estaqueado com variac¸a˜o da distaˆncia entre as estacas
e a partir disso observar a influeˆncia dos recalques diferenciais entre as estacas e
o radier. Desta forma, e´ poss´ıvel avaliar se os deslocamentos diferenciais entre os
grupos de estacas podem danificar a estrutura que suporta a fundac¸a˜o.
• Realizar simulac¸o˜es de radier estaqueado combinado (radier estaqueado convencional
associado a uma camada de solo melhorada) com materiais granulares de modo a levar
em considerac¸a˜o a influeˆncia da variabilidade dos paraˆmetros geotecnicos. O objetivo
deste estudo e´ o de estimar o poss´ıvel ganho de carga do radier, com o melhoramento
do material, a partir de menor variabilidade das propriedades geote´cnicas que os
solos granulares apresentam, como foi apresentado no trabalho de Mart´ınez (2010).
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I. NOTAC¸A˜O E CONVENC¸O˜ES
O presente Anexo, baseia-se nas notac¸o˜es e convenc¸o˜es usadas nos trabalhos apresenta-
dos por Niemunis (2003) e Fuentes (2008).
A notac¸a˜o tensorial e´ a utilizada frequentemente ao longo desta tese. Paralelamente,
os tensores podem ser representados pela notac¸a˜o matricial ou indicial, sendo esta u´ltima
igual a` soma de Einstein. Para a notac¸a˜o indicial, ı´ndices repetidos sa˜o somados, e
ı´ndices distintos ampliam o espac¸o do tensor (dimenso˜es). Por definic¸a˜o, os tensores sa˜o
transformadores lineares dentro de um espac¸o (dimenso˜es) e podem ser representados por
uma base. Para fins desta tese usou-se uma base cartesiana ortonormal com os vetores
unita´rios e1, e2, e3. O espac¸o e´ euclidiano com treˆs dimenso˜es e simbolizado como R3 . Na
representac¸a˜o tensorial, os escalares sa˜o denotados com letra ita´lica em minu´scula, por
exemplo α, com excec¸a˜o de algumas siglas que sa˜o representadas por um valor escalar e
simbolizadas com letra maiu´sculas e normal, por exemplo OCR. Os vetores sa˜o denotados
por letras em negrito e minu´scula, por exemplo a, com excec¸a˜o dos deslocamentos que
esta˜o representados com letras maiu´sculas (U). Tensores de segunda ordem sa˜o denotados
por letras maiu´sculas em negrito por exemplo, T, e de quarta ordem com letra Sans
Serif em maiu´scula, por exemplo L. Ao utilizar a representac¸a˜o matricial, apresenta-se
o tensor entre colchetes [ ], por exemplo [A]. A notac¸a˜o indicial emprega sub-´ındices no
s´ımbolo do tensor em letra ita´lica, por exemplo Aij.
Alguns operadores tensoriais sera˜o introduzido em toda a tese. O produto pontuado
sera´ denotado por ·, por exemplo A ·B = AijBjk. O produto duplo pontuado, tambe´m
conhecido como dupla contrac¸a˜o sera´ denotado por :, por exemplo, A : B = AijBij.
Os s´ımbolos ⊗ e × denotam produto dia´dico e produto vetorial, respectivamente. O
delta de Kronecker tem a propiedade δij = 1 quando i = j e δij = 0 quando i 6= j.
O s´ımbolo de permutac¸a˜o em R3 mante´m a ordem natural de permutac¸a˜o e tem por
propriedade eijk = 1 quando {i, j, k} ⊂ {{1, 2, 3}, {2, 3, 1}, {3, 1, 2}}, eijk = −1 quando
{i, j, k} ⊂ {{3, 2, 1}, {2, 1, 3}, {1, 3, 2}} e zero em qualquer outra combinac¸a˜o. O trac¸o de
um tensor de segunda ordem e´ igual a` soma dos elementos da diagonal e sa˜o representados
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por trA = Aii. Observo-se a equivaleˆncia tr(A
T · B) = A : B, onde o sobre-´ındice T
equivale ao transposto do tensor BTij = Bji.
O tensor unita´rio 1 = δij e´ de segunda ordem e tem a propriedade de A · 1 = A. O
tensor I = 1
2
(δikδjl + δilδjk) e´ de quarta ordem e tem como propriedade ser um tensor
identidade sempre que for multiplicado por um tensor sime´trico I : Asym = Asym, onde o
sobre-´ındice sym equivale a` parte sime´trica do tensor Asym =
A + AT
2
. Os colchetes ‖‖
denotam a norma euclidiana de um tensor, por exemplo ‖ a ‖= √aiai e ‖ A ‖=
√
AijAij.
Os tensores normalizados sa˜o denotados por uma seta, por exemplo, ~A =
A
‖ A ‖ . Os
tensores que representam a proporc¸a˜o com respeito a` magnitude da componente esfe´rica
esta˜o indicados com um acento circunflexo, por exemplo Bˆ =
B
trB
. O sobre-´ındice ∗
equivale a componentes desviadoras de um tensor, por exemplo A∗ = A− (trA)1.
A mecaˆnica do cont´ınuo e´ uma descric¸a˜o macrodetermin´ıstica do comportamento
mecaˆnico dos materiais. A descric¸a˜o do movimento e´ representada pelo vetor posic¸a˜o
x = x(ξ, t), onde ξ e´ o vetor posic¸a˜o na configurac¸a˜o de refereˆncia. Tendo em conta a
teoria infinitesimal dos deslocamentos, e os me´todos de integrac¸a˜o nume´rica dos modelos
constitutivos sob esta teoria, na˜o e´ necessa´rio estabelecer uma configurac¸a˜o inicial. Portanto,
e´ suficiente conhecer o vetor ξ na configurac¸a˜o de refereˆncia, o qual pode ser atualizado para
a configurac¸a˜o atual. A descric¸a˜o do movimento x = x(ξ, t) e´ conhecida como descric¸a˜o
Lagrangiana, sendo usada em todo o documento. Qualquer alterac¸a˜o sera´ comunicada
ao leitor no documento.
A lei das tenso˜es efetivas proposta por Terzaghi σtotij = σij + uij
1 e´ obedecida no
documento. Desta forma, informa-se ao leitor que todos os modelos utilizados e, os
paraˆmetros do material sa˜o efetivos. Enta˜o, ao introduzir o aˆngulo de atrito ϕ o leitor
deve reconhecer que este e´ o aˆngulo de atrito efetivo. O tensor de tenso˜es de Cauchy T
para o modelo Hipopla´stico tambe´m e´ efetivo e tem por convenc¸a˜o n > 0 em extensa˜o
e < 0 em compressa˜o, como no s´ımbolo σ = T. Quando o tensor e´ enquadrado dentro
do sistema de tenso˜es principais este e´ denotado com sub-´ındices, por exemplo, T1. Por
u´ltimo, o sistema de unidade adotado e´ o sistema me´trico internacional S.I.
1σtotij sa˜o as tenso˜es totais, σij e uij poro pressa˜o.
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II. FIGURAS ADICIONAIS DOS
ENSAIOS REALIZADOS
A continuac¸a˜o se apresentas as Figuras complementares dos ensaios de campo feitos na
presente pesquisa:
Figura II.1: Fotos dos ensaios SPT e SPTT
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Figura II.2: Fotos do ensaio DMT
Figura II.3: Fotos da obtenc¸a˜o das amostras inalteradas
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A continuac¸a˜o se apresentas as Figuras complementares dos ensaios de adensamento
feitos na presente pesquisa:
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CA ensaio - h=0,0 - K=1.0 - s=0,02 [mm/mim]
(a)
100 200 300 400


























CA ensaio - h=0,0 - K=1.0 - s=0,02 [mm/mim]
(b)
Figura II.4: Ensaio de compressa˜o η = 0.0
100 200 300 400 500 600























CA ensaio - h=0,3 - K=0,75 - s=0,02 [mm/mim]
Relaxamento
Descarregamento - s=0,02 [mm/mim]
s´P=70 KPa
(a)
500 1000 1500 2000
























CA ensaio - h=0,3 - K=0,75 - s=0,02 [mm/mim]
Relaxamento
Descarregamento - s=0,02 [mm/mim]
(b)
Figura II.5: Ensaio de compressa˜o η = 0.3
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ANEXO II. FIGURAS ADICIONAIS DOS ENSAIOS REALIZADOS TESE
100 200 300 400 500 600 700





















CA test - h=0,0 - K=1 - s=0,02 [mm/mim]
CA test - h=0,0 - K=1 - s=0,002 [mm/mim]
s´P=80 KPa
(a)
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CA ensaio - h=0,5 - K=0,625 - s=0,01 [mm/mim]
CA ensaio - h=0,5 - K=0,625 - s=0,001 [mm/mim]
(b)
Figura II.6: Ensaio de compressa˜o η = 0.5
200 400 600 800 1000




















CA ensaio - h=0,5 - s=0,02 [mm/mim]
CA ensaio - h=0,0 - s=0,02 [mm/mim]
Descarregamento - s=0,02 [mm/mim]
(a)
200 400 600 800 1000
























CA ensaio - h=0,5 - s=0,02 [mm/mim]
CA ensaio - h=0,0 - s=0,02 [mm/mim]
Descarregamento - s=0,02 [mm/mim]
(b)
Figura II.7: Ensaio de compressa˜o η = 0.5− 0.0
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III. FIGURAS PARA OBTENC¸A˜O DA
CARGA ULTIMA E EXTENSA˜O DAS
CURVAS CARGA RECALQUE
A continuac¸a˜o se apresentas as figuras para obter a carga u´ltima e a extrapolac¸a˜o das
curvas carga recalque para as provas de carga onde na˜o se chego a´ carga u´ltima:
0 500 1000 1500 2000 2500


















Van Der Veen (a=0.165, b=0.02)
(a) Curva extrapolada
0 2 4 6 8

























0 2 4 6 8

























(b) Calculo da carga u´ltima
Figura III.1: Extrapolac¸a˜o da curva carga recalque pelo me´todo de Van der Veen no grupo de seis estacas
sem suporte da placa
0 400 800 1200 1600 2000


















Van Der Veen (a=0.26, b=0.01)
(a) Curva extrapolada
0 2 4 6 8 10
























0 2 4 6 8
























(b) Calculo da carga u´ltima
Figura III.2: Extrapolac¸a˜o da curva carga recalque pelo me´todo de Van der Veen no grupo de cinco
estacas com suporte da placa
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ANEXO III. FIGURAS PARA OBTENC¸A˜O DA CARGA ULTIMA E EXTENSA˜O DAS
CURVAS CARGA RECALQUE TESE
0 400 800 1200 1600 2000


















Van Der Veen (a=0.24, b=0.03)
(a) Curva extrapolada
0 2 4 6 8 10
























0 2 4 6 8
























(b) Calculo da carga u´ltima
Figura III.3: Extrapolac¸a˜o da curva carga recalque pelo me´todo de Van der Veen no grupo de cinco
estacas sem suporte da placa
0 400 800 1200 1600 2000
















Van Der Veen (a=0.22, b=0.01)
(a) Curva extrapolada
0 4 8 12 16























0 2 4 6 8 10
























(b) Calculo da carga u´ltima
Figura III.4: Extrapolac¸a˜o da curva carga recalque pelo me´todo de Van der Veen no grupo de quatro
estacas com suporte da placa
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ANEXO III. FIGURAS PARA OBTENC¸A˜O DA CARGA ULTIMA E EXTENSA˜O DAS
CURVAS CARGA RECALQUE TESE
0 400 800 1200 1600 2000

















Van Der Veen (a=0.17, b=0.03)
(a) Curva extrapolada
0 4 8 12 16
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(b) Calculo da carga u´ltima
Figura III.5: Extrapolac¸a˜o da curva carga recalque pelo me´todo de Van der Veen no grupo de quatro
estacas sem suporte da placa
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Figura III.6: Calculo da carga u´ltima pelo me´todo de Van der Veen no grupo de treˆs estacas sem suporte
da placa
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ANEXO III. FIGURAS PARA OBTENC¸A˜O DA CARGA ULTIMA E EXTENSA˜O DAS
CURVAS CARGA RECALQUE TESE
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(a) com suporte da placa
0 10 20 30 40
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(b) sem suporte da placa
Figura III.7: Calculo da carga u´ltima pelo me´todo de Van der Veen no grupo de dois estacas
1 2 3 4 5 6 7























Figura III.8: Calculo da carga u´ltima pelo me´todo de Van der Veen no grupo de uma estacas com suporte
da placa
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IV. SENSIBILIZAC¸A˜O DE EMALHADO
DOS MODELOS DE ELEMENTOS
FINITOS
A continuac¸a˜o, mostram-se as sensibilizac¸o˜es feita da malha do modelos no nu´mero de
elementos e a relac¸a˜o de dimenso˜es dos elementos:
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Para 9 48 elementos
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Figura IV.1: Sensibilizac¸a˜o de elementos para uma estaca
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Prova com 600 kN.
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Figura IV.2: Sensibilizac¸a˜o de elementos para grupo de duas estacas
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ANEXO IV. SENSIBILIZAC¸A˜O DE EMALHADO DOS MODELOS DE ELEMENTOS
FINITOS TESE
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Figura IV.3: Sensibilizac¸a˜o de elementos para grupo de treˆs estacas
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Figura IV.4: Sensibilizac¸a˜o de elementos para grupo de quatro estacas
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ANEXO IV. SENSIBILIZAC¸A˜O DE EMALHADO DOS MODELOS DE ELEMENTOS
FINITOS TESE
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Figura IV.5: Sensibilizac¸a˜o de elementos para grupo de cinco estacas
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(b)
Figura IV.6: Sensibilizac¸a˜o de elementos para grupo de seis estacas
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V. HISTOGRAMAS DE FREQUEˆNCIAS
E DISTRIBUIC¸A˜O DE PARAˆMETROS
ADOTADOS NOS MEF
Mostra-se as distribuic¸o˜es e histogramas gerados para as simulac¸o˜es de Monte Carlo
nas diferentes camadas dos modelos de elementos finitos realizados:









































































Figura V.1: histograma de frequeˆncia e func¸a˜o distribuic¸a˜o dos paraˆmetros do modelo Mohr Coulomb
para a segunda camada
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ANEXO V. HISTOGRAMAS DE FREQUEˆNCIAS E DISTRIBUIC¸A˜O DE
PARAˆMETROS ADOTADOS NOS MEF TESE






































































Figura V.2: histograma de frequeˆncia e func¸a˜o distribuic¸a˜o dos paraˆmetros do modelo Mohr Coulomb
para a terceira camada







































































Figura V.3: histograma de frequeˆncia e func¸a˜o distribuic¸a˜o dos paraˆmetros do modelo Mohr Coulomb
para a quarta camada
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VI. PROVAS DE CARGA LATERAIS
A continuac¸a˜o, apresentam-se os resultados das provas de carregamento lateral feitos
no campo experimental da empresa Solotrat:
(a) Ensaio com uma estaca (b) Ensaio com treˆs estacas
(c) Ensaio com quatro estacas (d) Ensaio com cinco estacas
Figura VI.1: Resultados das provas de carga laterais
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ANEXO VI. PROVAS DE CARGA LATERAIS TESE
(a) Ensaio com seis estacas (b) Resumo de ensaios
Figura VI.2: Resultados das provas de carga laterais
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